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En los Países Desarrollados existen comités de normas que se encuentran trabajando 
en forma continua, esto se debe a que día a día existen nuevos conocimientos generados por 
los centros de investigación de las universidades, fundamentalmente. Es así como en estos 
Países aparecen nuevos códigos cada cierto período regular de tiempo. 
 
De tal manera que una normativa o código tiene un número determinado de años de 
vigencia y luego es obsoleto. Con estas ideas como base y pensando en un futuro Código 
Ecuatoriano de la Construcción se desarrollo el proyecto: “Factor de reducción de las 
fuerzas sísmicas”, financiado por la Escuela Politécnica del Ejército. 
 
En este proyecto se obtuvo el factor de reducción de las fuerzas sísmicas, con el cual 
se pasa del Espectro Elástico al Inelástico, en edificios de hormigón armado conformado 
por vigas y columnas sin muros de corte. Es decir en una sola tipología estructural pero 
que tiene gran demanda.  
 
El objetivo principal fue contribuir a una futura Normativa Sísmica de Ecuador, 
contribuir a quienes están estudiando y calculando edificios en Ibero América, para que 
conozcan la parte cuantitativa del factor de reducción de las fuerzas sísmicas ya que en 
algunas normativas se presentan los valores de R   para algunas tipologías estructurales y muy 
poco o nada se comentan sobre ellas y esto es muy crítico ya que se puede estar 
subestimando la acción sísmica por una elección inadecuada del factor R . 
 
En este libro se verá que el factor R  depende del período de vibración, del tipo se 
suelo, de la ductilidad local de sus elementos, de la deriva de piso máxima permitida, de la 
forma como se obtiene esa deriva máxima de piso en el rango no lineal, del índice de 
estabilidad de piso, de la capacidad de ductilidad, de la sobre resistencia y de la redundancia. 
Son muchos los factores que están relacionados con R  y que deberán ser revisados en futuras 
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Se presenta el factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  de las normativas 
sísmicas de: Venezuela, Colombia, Ecuador, Perú y Chile, en estructuras de hormigón 
armado conformadas por vigas y columnas, sin muros de corte. Pero no solo se presenta 
el factor R  si no también las combinaciones de carga que se estipulan en cada 
normativa, la deriva máxima de piso permitida y la forma como se obtiene la deriva de 
piso. Porque todas estas variables están relacionadas. 
 
Luego se compara el factor R  de las cinco normativas sísmicas pero para ello, 
en algunos casos se halla R  asociados a espectros últimos. De igual manera se 
compara la deriva de piso máxima pero todas obtenidas a partir de un análisis elástico, 
en este caso también se infieren esta deriva. 
 
Posteriormente, se presentan los resultados de varias investigaciones a nivel 
mundial tendientes a cuantificar el factor R  el mismo que está compuesto por los 
siguientes componentes: Factor de resistencia por ductilidad, Factor de sobre resistencia 
y Factor de redundancia, fundamentalmente. Con el propósito de visualizar la forma 
como se obtienen fuerzas sísmicas reducidas se presenta un modelo numérico para 






El factor de reducción de las fuerzas sísmicas R , con el cual se pasa del 
espectro elástico al espectro inelástico, depende de una serie de variables, que van a ser 
analizadas a lo largo de este libro y lastimosamente no se les menciona en algunos 
códigos, lo que puede ocasionar que el proyectista estructural se encuentre diseñando 
para fuerzas sísmicas muy bajas ya que no seleccionó en forma apropiada el valor R . 
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Los espectros de diseño, prescritos en las normativas sísmicas tienen un período 
de retorno de 475 años, cuya probabilidad de ocurrencia es muy baja durante la vida útil 
de la estructura. Por este motivo, es que se diseña pensando que la estructura va a sufrir 
daño ante el espectro de diseño pero no va a colapsar, ya que la misión fundamental de 
todo profesional es salvar vidas. 
 
Este libro está orientado a estudiar el factor R  en edificios de hormigón armado, 
conformado por vigas y columnas, sin muros de corte. En este tipo de edificios, ante el 
sismo de diseño expresado en el espectro, se espera el siguiente comportamiento: 
 
• Las vigas tengan daño y las columnas no. Debido a que el daño en las columnas 
puede afectar a la estabilidad de la estructura. Por este motivo se diseña con 
el criterio de columna fuerte – viga débil. 
 
• El daño se espera en lugares visibles, donde sea posible reparar y reforzar luego 
de un sismo severo. De ahí que no se espera daño en la unión viga – columna, 
sino que se espera el daño en la viga. Por lo que se diseña con el criterio de 
nudo fuerte – viga débil. 
 
• El daño que se espera en los elementos estructurales, es por flexión y más no 
por corte. Ya que la falla por flexión es una falla dúctil y la falla por corte es una 
falla frágil. Por lo que la fuerza de corte de las vigas y columnas se obtiene 
en base a la máxima capacidad a flexión de sus elementos. 
 
• La deriva máxima de piso γ  no sobrepase los valores permisibles, ya que 
valores muy altos esperados de γ , implican mucho daño en elementos no 
estructurales y su reparación es muy costosa. Por está razón es conveniente 
que el valor máximo permitido de γ  no sea alto. 
 
• El índice de estabilidad de piso θ  no supere valores prefijados. Valores altos de 
θ  pueden llevar al colapso del edificio. De ahí que se debe ser cauteloso para 
tener valores de θ  bajos, confiriendo a la estructura suficiente rigidez. 
 
 
Es importante destacar que no está dicha la última palabra respecto a lo indicado 
en los tres primeros puntos, de ahí que se continúa investigando. Duong (2006). De igual 
manera se puede decir de los dos últimos puntos. Gupta y Krawinkler (2000), por lo que 
se debe tomar precauciones cuando se selecciona el valor de reducción de las fuerzas 
sísmicas R . 
 
Por lo tanto, ante el sismo prescrito en las normativas de diseño, se espera daño 
en la estructura y para ello el proyectista estructural debe conferirle suficiente ductilidad µ , debe proporcionarle una adecuada sobre resistencia y redundancia. Pero 
adicionalmente se debe fijar valores de γ  y θ  bajos, para lo cual la estructura debe ser 
rígida. Talvez el costo inicial es un poco mayor con respecto a una estructura flexible 
pero en la vida útil de la misma va a soportar varios sismos, no tan fuertes como el de las 
normativas sísmicas y si la estructura es flexible habrá un daño apreciable en los 
elementos no estructurales, cuya reparación es costosa. 
 
En la figura 1.1, se presenta en la parte superior el espectro de diseño elástico 
del Código Ecuatoriano de la Construcción, CEC-2000. Si se diseña una estructura con 
este espectro no va a presentar ningún daño ante el sismo severo del código que tiene 




un período de retorno de 475 años pero los elementos estructurales serán de 
dimensiones considerables ya que las fuerzas sísmicas son bastante altas.  
 
Se diseña, para el espectro inelástico que está indicado en la parte inferior de la 
figura 1.1. El mismo que se obtiene dividiendo las ordenadas del espectro elástico para 
el factor de reducción R . Si el valor que se asigna a R  es alto las fuerzas sísmicas 
serán bajas y si R  es pequeño las fuerzas debido a sismo serán altas. Para seleccionar 








1.2 VALORES DE R Y TIPO DE ESPECTRO 
 
 
El CEC-2000 para Estructuras conformadas por Vigas y Columnas, EVC, sin 
muros de corte, establece un valor de 10=R  pero se establece que las combinaciones 













Donde ELD ,,  son los estados de carga muerta, viva y sísmica 
respectivamente. Lo importante es notar que las fuerzas y momentos debidos al estado 
de carga sísmico deben ser mayoradas por 1.4 en la segunda combinación y por 1.43 en 
la tercera combinación. Esto se debe a que el espectro del CEC-2000 es a nivel de 
servicio.  
 
La Norma Colombiana NSR-98 prescribe un valor de 7=R  para estructuras 
EVC pero en las combinaciones de carga que se indican en la ecuación ( 1.2 ) no se 
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En la ecuación ( 1.2 ) se ha omitido la combinación de carga vertical para centrar 
más la atención, en las combinaciones de carga en que interviene la acción sísmica.  
 
A nivel de espectro último, el valor de R  estipulado por el CEC-2000 es de 7. 
Cantidad que se halla dividiendo 10 para 1.43. De tal manera que los valores de R  
para estructuras EVC del CEC-2000 y de la NSR-98 son los mismos.  Lo que difiere 
son las combinaciones de carga. 
 
Con la aparición del ACI 318S-05, algunos proyectistas estructurales del 
Ecuador trabajan con 10=R  para estructuras EVC y las combinaciones de carga del 










Quienes así han procedido, mezclando dos normativas sísmicas, están 
diseñando para un defecto del 30% de las fuerzas sísmicas. De tal manera que están 
subvalorando las cargas sísmicas.  
 
Por otra parte, el valor de 7=R  de la normativa NSR-98 para estructuras EVC 
corresponde a una disipación de energía especial. En otras palabras corresponde a 
estructuras que tienen una gran ductilidad y que van a disipar mucha energía ante el 
sismo del código. Por lo tanto se trata de estructuras con gran detallamiento sísmico que 
van a cumplir todos los requerimientos del ACI 318S-05. Si no se piensa cumplir con lo 
estipulado en el código en el diseño del refuerzo habrá que pensar en disminuir el valor 
de R . 
 
En la tabla 1.1, se indican algunos valores de R  para estructuras EVC 
estipuladas por algunas normativas y el tipo de espectro que contemplan. Se han 
seleccionado dos normativas que trabajan con espectros factorizados y tres con 
normativas con espectros de servicio. 
 
 
Tabla 1.1 Valores de R  para estructuras EVC y tipo de espectro. 
País Norma Factor R  Tipo de Espectro 
Venezuela COVENIN 1756-98 6 Último 
Colombia NSR-98 7 Ultimo 
Ecuador CEC-2000 10 Servicio 
Chile NCh 433-96 11 (R0) Servicio 
Perú E.030 8 Servicio 
 
 
1.3 VALORES DE R Y DERIVA MÁXIMA PERMITIDA 
 
 
En la tabla 1.1 se indicó el valor 0R  de la Norma Chilena Ch 433-96,  es de 11 
para estructuras EVC, ya que el factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  se halla 
con la siguiente ecuación. 
 
( 1.3 ) 















Donde ∗T  es el período con mayor masa traslacional en la dirección de análisis; 
0T  período que depende del tipo de suelo; 0R  es factor de modificación de la respuesta 
estructural, depende del sistema estructural y del material empleado y ∗R  es el factor 
de reducción de la aceleración espectral. Con la nomenclatura que se está utilizando 
es el factor de reducción de las fuerzas sísmicas. 
 
En la figura 1.2, se presenta la variación del factor de reducción de las fuerzas 
sísmicas en función del período para estructuras EVC en un perfil de suelo S1. Se 
aprecia que el valor inicia en 1 llega hasta 15 para un período de 4 s., Para estructuras 




Figura 1.2  Factor R  para estructuras EVC en suelo S1, de la Norma Chilena. NCh 433-96. 
 
 
A primera vista se puede pensar que en las combinaciones de carga, el estado 
de carga E  estará multiplicado por un valor bien alto, ya que son altos los valores de R  











( 1.4 ) 
( 1.5 ) 
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La interrogante continúa ¿Por qué son altos los valores de R ? de la norma de 
Chile NCh 433-96, para estructuras EVC. La respuesta se tiene en la deriva de piso 
máxima permitida.  
 
La Norma de Chile NCh 433-96 establece que la deriva de piso máxima sea 
menor a 0.001. Luego para valores de γ  muy bajos se puede tener valores de R  
muy altos. Para tener derivas de piso 001.0≤γ  la estructura tiene que ser bastante 
rígida, de tal manera que no se puede pensar que uso un valor de R  muy alto y se 
tendrá una estructura con dimensiones de vigas y columnas bajas. Para cumplir la deriva 
máxima de la norma de Chile las secciones de vigas y columnas deben ser las 
adecuadas para zonas de alta peligrosidad sísmica. A los proyectistas de Ecuador a lo 
mejor les llame la atención las dimensiones de los elementos estructurales de los 
edificios de Chile porque estamos acostumbrados a tener estructuras flexibles. 
 











Luego si se trabajará con un espectro normalizado, en el que no se mayora las 
combinaciones de carga sísmica. El valor de 4.625.1/8 ==R , para la norma E.030. 
 
En la tabla 1.2 se presentan las derivas de piso máximas permitidas por varias 
normativas sísmicas. En la normativa Venezolana el valor de γ  depende de la 
importancia de la estructura y de la disposición de los elementos no estructurales, en 
cuanto al daño esperado. El valor de 0.018 que se ha indicado corresponde a viviendas 
o edificios de apartamentos y en los cuales el daño en los elementos no estructurales es 
importante. Si se tienen edificaciones más importantes el valor máximo de γ  disminuye. 
 
Tabla 1.2  Derivas máxima de piso permitidas y tipo de Análisis 
Norma Deriva de piso 
máxima γ  Tipo de Análisis Desplazamiento Inelástico 
COVENIN 1756-98 0.018 Inelástico ei R ∆=∆ 8.0  
NSR-98 0.01 Inelástico ei R ∆=∆  
CEC-2000 0.02 Inelástico ei R ∆=∆  
NCh 433-96 0.001 Elástico  
E.030 0.007 Inelástico ei R ∆=∆ 75.0  
i∆   es el desplazamiento lateral total inelástico en el piso i. 
e∆   es el desplazamiento lateral total para el piso i, calculado para las fuerzas sísmicas 
suponiendo que la estructura se comporte elásticamente. 
 
 
En el apartado 1.2 se vio que si se trabaja con espectros factorizados o últimos, 
los valores de R  del CEC-2000 y de NSR-98 son los mismos para estructuras EVC y 
tiene un valor de 7=R . Pero ahora, se aprecia en la tabla 1.2, que la deriva de piso 
máxima permitida por la normativa Colombiana es la mitad de lo que permite 
Ecuador. 
 
( 1.6 ) 




Por lo tanto, si en el Ecuador se acepta una deriva máxima de piso de 0.02 el 
valor de R  tiene que ser menor al de Colombia. Tiene que ser similar al de la normativa 
Venezolana, para estructuras EVC en que se espera una gran disipación de energía, 
ante el sismo de la norma. 
 
La deriva máxima de piso permitida, también depende de la forma como se 
obtiene. Si se trabaja con inercias gruesas en los elementos, para hallar la matriz de 
rigidez y se halla la deriva máxima de piso con un análisis elástico, caso de Chile. Los 
valores máximos de γ  son menores. 
 
Por el contrario, si la deriva máxima de piso se obtiene a partir de 
desplazamientos inelásticos, como es el caso de Ecuador, Perú, Colombia y 
Venezuela, la deriva máxima de piso permitida es mayor. En estas normativas, los 
desplazamientos laterales se obtienen con un análisis elástico utilizando  inercias 
gruesas y los desplazamientos inelásticos aplicando las ecuaciones indicadas en la 
última columna de la tabla 1.2. 
 
Estrictamente, en la norma NSR-98 los desplazamientos inelásticos se hallan a 
partir del espectro elástico con teoría lineal elástica. Que viene a ser equivalente a 
calcular los desplazamientos elásticos e∆  con un espectro reducido por el factor R  y 
aplicando teoría elástica y luego los desplazamientos inelásticos se hallan multiplicando 
los desplazamientos elásticos por el factor de reducción de las fuerzas sísmicas. 
 
La deriva de piso se obtiene como el desplazamiento relativo de piso dividido 





El subíndice i  de la ecuación ( 1.7 ) representa el piso. El valor de γ  es el 
mayor valor de los iγ . 
 
 
1.4 DERIVAS DE PISO ELÁSTICAS Y VALOR R  
 
 
En la última columna de la tabla 1.2, se presenta la forma como se hallan los 
desplazamientos inelásticos a partir de los desplazamientos elásticos. Todas estas son 
ecuaciones aproximadas y muy sencillas para un problema tan complejo como es hallar 
los desplazamientos inelásticos mediante análisis no lineal. 
 
Por este motivo y con el propósito de comparar las derivas máximas de piso, 
para estructuras EVC, es mejor que el valor de γ  se obtengan a partir de los 
desplazamientos elásticos e∆ . Para comparar el valor de R  se debe tener estos valores 
con espectros factorizados. En la tabla 1.3 se presentan los mencionados valores. 
 
El valor de 0.0029 para el caso de Ecuador, que está indicado en la última 
columna de la tabla 1.3, se halló dividiendo 0.02/7.  
 
En la tabla 1.3 se aprecia que a mayores valores de R  la deriva máxima 
permitida, calculada en forma elástica es menor. El mayor valor de R  lo tiene la Norma 
de Chile pero la deriva máxima permitida es del 1 por mil.  
 
 
( 1.7 ) 
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Tabla 1.3  Valores de R  con espectros factorizados y derivas de piso elásticas 
Norma Valor R   Tipo de Espectro Deriva de piso 
máxima γ  
COVENIN 1756-98 6 Último 0.00375  (**) 
NSR-98 7 Último 0.0014  (**) 
CEC-2000 7  ( * ) Último 0.0029 (**) 
NCh 433-96 7.86 ( * ) Último 0.001  
E.030 6.4  ( * ) Último 0.0014 (**) 
( * )  Valor R  inferido. 
( ** ) Valor de γ  inferido para control con desplazamientos elásticos 
 
 
Ecuador tiene un valor de 7=R , similar al de Colombia y parecido al de 
Perú pero la deriva de piso máxima permitida es el doble de la de dichos Países. 
Esta fue una de las causas  que dieron origen a la presente investigación y la otra 




1.5 COMPONENTES DEL FACTOR R  
 
 
En las últimas dos décadas se ha realizado un gran trabajo para cuantificar el 
factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  y se tienen varias formulaciones con 
sustento teórico y experimental. Una de ellas reconoce que el factor R  es igual al 
producto de cuatro factores. Bertero et al  (1991), Miranda (1997), Whittaker et al  (1999). 
 
RVG RRRRR Ω= µ  
 
Donde µR  es el factor de reducción de resistencia por ductilidad, se lo obtiene 
en un sistema de un grado de libertad; ΩR  es el factor de sobre resistencia definida 
como la capacidad última de la estructura con respecto a la capacidad de diseño; VGR  
es un factor de reducción que toma en cuenta que el sistema tiene múltiples grados de 
libertad y RR  es el factor de redundancia que indica la eficiencia de los elementos 
estructurales para transmitir cargas en el rango no lineal. 
 
Existen otras propuestas, muy similares a la ecuación (1.8) en la que cambian el 
factor VGR  por el factor de amortiguamiento ξR . Uang (1991), Whittaker et al (1999), 
Elnashai and Mwafy (2002). 
 
RRRRRR ξµ Ω=  
 
 
Cuando la estructura ingresa al rango no lineal, disipa energía por histéresis 
(daño). El factor de amortiguamientoξ  se incrementa conforme más se daña la 
estructura. El factor µR  es un factor de reducción debido a disipación de energía y 
existen trabajos que consideran el amortiguamientoξ  en el valor de µR  de tal manera 
( 1.8 ) 
( 1.9 ) 




que se tiene un factor µξR . Riddell y Newmark (1979). En otra palabras los factores µR  
y ξR  pueden formularse en un solo factor µξR . 
 
El ATC-19 (1995) considera que el factor R  es igual al producto de tres factores, 
pasando de la ecuación ( 1.8 ) a: 
 
RRRRR Ω= µ  
 
Si en una estructura se aplican cargas monotónicas crecientes en cada uno de 
los pisos y se analiza con teoría elástica, la relación entre el cortante basal V  y el 
desplazamiento lateral en el tope del edificio ∆  es lineal y esto se lo ha representado en 
la figura 1.3, con líneas entrecortadas. Analizar con teoría elástica significa que la 





Figura 1.3  Curva de capacidad sísmica y factores µR  y ΩR . Mwafy y Elnashai (2002) 
 
Ahora bien, si se considera un modelo de análisis no lineal, en el cual va 
cambiando la rigidez del sistema de acuerdo al nivel de deformación de la estructura la 
relación entre el cortante basal y el desplazamiento lateral, tiene la forma indicada en la 
figura 1.3, con línea continua. La pendiente en cualquier punto de la curva es la rigidez, 
la misma que va disminuyendo conforme se deforma la estructura. 
 
En base a la curva, obtenida con análisis no lineal, se obtiene un modelo bilineal 
en el cual se define un punto de fluencia Y  por las coordenadas yy V,∆  que son el 
desplazamiento y cortante de fluencia. Este modelo idealizado de dos rectas se lo 
encuentra aplicando algún criterio. Aguiar (2002). El criterio más utilizado es el de 
iguales áreas en el que se determina el punto Y  como aquel en el cual el área de la 
( 1.10 ) 
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curva continua, hallada con análisis no lineal, es aproximadamente igual al área del 
modelo bilineal idealizado. 
 
En el modelo idealizado, el cortante de fluencia yV es constante, de tal manera 
que por más que se deforme la estructura el valor del cortante es yV . Ahora en la figura 
1.3, se presentan las definiciones del factor de reducción por ductilidad µR  y del factor 











R =Ω  
 
Donde eV  es el cortante basal elástico, dV  es el cortante de diseño. En los 
próximos capítulos se va a tratar con detenimiento el cálculo de estos factores. Ahora lo 
que se pretende es visualizar estas definiciones. 
 
Cuando se realiza el análisis sísmico a una estructura se obtienen fuerzas 
estáticas equivalentes que actúan a nivel de cada piso. La suma de estas fuerzas 
laterales determina el cortante basal. Si se realiza un análisis elástico este cortante basal 
vale eV .  
 
Si se diseña la estructura para este cortante eV  no va a existir daño ante el 
sismo del análisis pero las fuerzas laterales van a ser muy altas. Ahora si estas se 
reducen por medio del factor R , las fuerzas laterales van a ser pequeñas pero existirá 
daño. 
 
En la figura 1.3, también se ilustra la definición de demanda de ductilidad µ  
como la relación entre el desplazamiento lateral máximo max∆  con relación al 
desplazamiento de fluencia y∆ . Mientras mayor demanda tenga la estructura, mayor 
será su incursión en el rango inelástico y mayor será su daño. 
 
Es conveniente que la estructura tenga suficiente capacidad de ductilidad pero 
durante un terremoto es conveniente que la estructura tenga una demanda de ductilidad 






Se ha presentado el factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  de cinco 
normativas sísmicas, a saber: Venezuela, Colombia, Ecuador, Perú y Chile. En algunas 
el factor R  está asociado con un espectro de diseño último y en otras con un espectro 
de servicio. Para poder comparar los valores de R  para estructuras compuestas por 
vigas y columnas todas se obtienen a nivel de espectro último. 
 
Por otra parte, se obtuvo las derivas de piso máximas a nivel de 
desplazamientos elásticos para los cinco Países indicados. Del estudio realizado se 
desprende lo siguiente: 
( 1.11 ) 
 
 
( 1.12 ) 




• En algunos países no hay consistencia entre el factor R  y la deriva de piso 
máxima permitida. En el caso del CEC-2000 el valor de la deriva de piso es 






Se ha presentado la forma como se obtiene el factor de reducción de las fuerzas 
sísmicas y se ha visto que es función del factor de resistencia por ductilidad, del factor de 
sobre resistencia y del factor de redundancia, por dos motivos. El primero para que se 
conozca la forma como se obtiene este factor en los siguientes capítulos y segundo con 
el propósito de que se amplié esta investigación a otras tipologías estructurales, como 
por ejemplo al caso de estructuras con muros de corte. 
 
Se ha visto que la curva de capacidad sísmica resistente es la base para hallar el 
factor R  y esta curva es función de los materiales que se utilizan. Concretamente de la 
curva constitutiva del hormigón y del acero. En este libro se obtiene el factor R  de 
estructuras de hormigón armado conformadas por vigas y columnas sin muros de 
corte, en las cuales la resistencia a la compresión del hormigón es 
2' /210 cmkgfc =  que es la resistencia que normalmente se utiliza en este tipo de 
estructuras en el Ecuador. S ha utilizado un hierro con un límite de fluencia de 
2/4200 cmkgf y =  . 
 
En otros países tienen otros materiales, tienen otras formas de construir. En el 
Ecuador, por ejemplo, se diseñan edificios bastante flexibles tal vez por que la deriva 
máxima permitida es bastante alta. Son edificios en los cuales las columnas tienen 
pequeñas dimensiones y las vigas sobresalen ligeramente de la losa. Para ésta 
realidad es que se ha obtenido el factor de reducción de las fuerzas sísmicas, que 
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Se presentan 14 contribuciones científicas, realizadas a nivel mundial, sobre el 
factor de reducción de las fuerzas sísmicas por ductilidad. El primer trabajo corresponde 
al realizado por Newmark y Veletsos en 1962 y el último al efectuado por Lobo, Vielma y 
Rivero en el 2004. 
 
Posteriormente, se indican cuatro trabajos desarrollados en el Centro de 
Investigaciones Científicas, CEINCI, de la Escuela Politécnica del Ejército, sobre éste 
factor, que fueron elaborados por Aguiar y Guerrero en el 2006, por Aguiar y González 
en el mismo año y dos por Aguiar, Romo y Aragón en el 2007. 
 
El primer trabajo, realizado en el Ecuador,  fue obtenido en base a 63 registros 
de 15 sismos registrados en Colombia, Perú, Chile y Argentina con aceleraciones del 
suelo mayor al 15% de la aceleración de la gravedad pero no se clasificaron los registros 
de acuerdo al tipo de suelo. Los resultados obtenidos fueron comparados con los 
trabajos de Nassar y Krawinkler, publicado en 1991 y con el de Miranda, publicado en el 
2000, encontrando una muy buena aproximación a pesar de que la base de datos es 
diferente ya que los últimos autores trabajaron con sismos registrados en los Estados 
Unidos de Norte América.  
  
En el segundo trabajo, efectuado en la ESPE, se generaron 28 acelerogramas 
artificiales, los mismos que reproducen en forma aproximada los espectros de diseño 
elástico del Código Ecuatoriano de la Construcción, CEC-2000 para los cuatro perfiles de 
suelo estipulados en el Código para la zona de mayor peligrosidad sísmica. 
  
En el tercer trabajo se obtuvo el factor de reducción de las fuerzas sísmicas por 
ductilidad, a partir de 80 acelerogramas registrados en el Ecuador con aceleraciones 
menores al 10% de la aceleración de la gravedad  y 112 sismos artificiales para las 
cuatro zonas de peligrosidad sísmica, siguiendo la metodología propuesta por Chopra en 
el 2005. Se obtienen tres ecuaciones para ductilidades de 2, 3 y 4. 
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En el cuarto trabajo se considera la misma base de datos del tercero pero el 
ajuste de los puntos se realiza de manera diferente. Se encuentra una sola ecuación que 
es valida para cualquier valor de ductilidad. 
 
Las formas del factor de reducción por ductilidad obtenidas para el Ecuador, han 
sido graficadas con los resultados obtenidos para Venezuela por Lobo, Vielma y Rivero 
en el 2004, encontrando que este último reporta valores bajos, debido a que trabajan con 
valores medios menos una desviación estándar. 
 
Finalmente, se han graficado los resultados hallados por Riddell y Newmark en 
1979 y que fueron acogidos por el Código de Costa Rica de 2002, también se graficaron 
los trabajos de Miranda y Bertero ejecutados en 1994 y los resultados hallados para el 
Ecuador, se aprecia que los resultados de Riddell y Newmark presentan valores mayores 
a la ductilidad para períodos largos. Lo propio sucede con el trabajo de Miranda y 
Bertero pero en este caso, para períodos intermedios.  
  
 
2.1    ANTECEDENTES 
 
 
 Existen dos caminos para hallar el factor de reducción µR , el uno a partir de la 
relación entre el desplazamiento máximo inelástico INE∆  con respecto al desplazamiento 
















La segunda forma de calcular  µR  es mediante un análisis lineal elástico de las 
estructuras o en sistemas de un grado de libertad,  en el que se determina el cortante 
basal eV  y encontrando la curva de capacidad sísmica de la estructura aplicando la 






R =µ  
 
2.2   TRABAJOS REALIZADOS A NIVEL MUNDIAL 
 
 
2.2.1 Newmark y Veletsos (1960) 
 
 
El primer trabajo para determinar µR  fue desarrollado por Newmark y Veletsos 
(1960) en base a las clásicas reglas de igual desplazamiento y de igual energía. La 
propuesta por ellos realizada, se presenta en la tabla 2.1. 
 
( 2.1 ) 
( 2.3 ) 
( 2.2 ) 




Tabla 2.1  Propuesta de Newmark y Veletsos (1960) 
Período  µR  
0=T  1 
Períodos cortos µ  
Períodos moderados 12 −µ  
Períodos largos µ  
 
 
A pesar de que esta propuesta fue realizada a mediados del siglo pasado, 
todavía tiene vigencia para 0=T  y para períodos largos. Lo que se ha venido afinando 
es para los períodos intermedios. En esa época tenían bien claro que el factor µR  
depende del período T  y de la ductilidad µ . Newmark (1962) 
 
 
2.2.2   Newmark y  Hall (1973) 
 
 
Es una ampliación del trabajo de  Newmark y Veletsos (1960), ahora ya definen 



























































































( 2.4 ) 
( 2.5 ) 
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Donde A , V , D , son los valores máximos de aceleración, velocidad y 
desplazamiento del terreno; dva ααα ,,  son los factores de amplificación, con los cuales 
se obtienen las ordenadas espectrales en las zonas de aceleración, velocidad y 
desplazamiento al multiplicar por los movimientos máximos del suelo. Para un 5% de 
amortiguamiento recomiendan 4.1,9.1,6.2 === dba ααα  Newmark y Hall (1973). 
 
Para suelos firmes y a una distancia epicentral de 100 Km., Newmark y Hall 
recomiendan un valor para gscmAV //120/ = . Para registros en roca recomiendan 
valores entre 80 y 90 gscm // . Por otro lado, la relación  6/ =VDA  es constante para 
todos los tipos de suelo. 
 
 Se destaca que estas relaciones fueron obtenidas en base a los sismos 
registrados en la costa oeste de los Estados Unidos, en zonas cercanas a la falla de San 
Andrés en California.  
 
 
2.2.3 Ridell y Newmark (1979) 
 
 
El factor de reducción por ductilidad, propuesto por Riddell y Newmark (1979) 
incorpora el factor de amortiguamiento ξ . De tal manera que se estaría hablando de un 
factor ξµ ,R , pero se seguirá denominado µR . Es muy importante esto ya que de alguna 
forma están relacionados la ductilidad con el factor de amortiguamiento. 
 














































Para un amortiguamiento del 5% Riddell y Newmark (1979) recomiendan 

























Los factores µR  son: 
 
( 2.6 ) 
( 2.7 ) 


























































































Riddell y Newmark (1979) encontraron que la relación gscmAV //9.88/ = , y 
que 9.5/ 2 =VDA . 
 
El trabajo de Ridell y Newmark (1979) ha sido adoptado en el Código Sísmico de 
Costa Rica de 2002. Leandro y Santana (2004). Por este motivo será comparado con las 
propuestas que se han realizado para el Ecuador.   
 
 
2.2.4 Newmark y Hall  (1982) 
 
 
Tanto el trabajo de Riddell y Newmark (1979) como el trabajo de Newmark y Hall 
(1982) dependen del tipo de suelo, para ello se necesita conocer las relaciones AV /  y 




























































( 2.9 ) 
( 2.10 ) 
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Donde cT  es el período en el cual la aceleración espectral deja de ser constante 
y empieza la zona descendente.  
 
Después del sismo del 19 de septiembre de 1985, que afectó a la ciudad de 
México,  Meli y Avila (1988) demostraron que en la zona blanda del Distrito Federal, para 
el rango de períodos comprendidos entre 1.8 y 2.8 s., los valores de µR  son mucho 
mayores que los obtenidos con la regla de Newmark y Hall (1982). No queda la  menor 
duda que el factor  µR  depende del tipo de suelo. 
 
 
2.2.5 Riddell, Hidalgo y Cruz  (1989) 
 
 
Proponen el factor de reducción de las fuerzas sísmicas por ductilidad en función 
del factor de reducción por resistencia ∗R .  Estrictamente deja de llamarse µR  y debe 
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2.2.6 Wu y Hason  (1989) 
 
 
En base a la respuesta sísmica de sistemas de un grado de libertad con un 
modelo elasto perfectamente plástico. Wu y Hason (1989) proponen en primer lugar una 
expresión para calcular ξµψ .  para cualquier valor de ductilidad µ  y de amortiguamiento 
ξ . Para calcular ψ  se necesita definir los valores de srqp ,,,  los mismos que están 
definidos en la tabla 2.2 en función del período. 
 






05.0.1 ===R           
 
Tabla 2.2  Valores de p,q,r,s obtenidos por Wu y Hason (1989). 
T(s) p  q  r  s 
0.1 -0.35 0.10 2.9 -0.24 
0.5 -0.55 0.42 1.8 -0.56 
0.5 – 0.3 -0.47 0.52 1.5 -0.70 
3.0 -0.48 0.48 1.0 -1.0 
10 -0.29 0.05 1.0 -1.0 
 
El factor µR  es igual a la relación entre el factor ψ  evaluado para 1=µ  y 
05.0=ξ  con respecto al valor ψ  calculado para un determinado valor de µ  y de ξ .  
( 2.11 ) 
( 2.12 ) 




2.2.7 Nassar y Krawinkler  (1991) 
 
 
En base al estudio de sistemas de un grado de libertad ante la acción de 15 
sismos registrados en California sobre suelo firme y aluvial. Nassar y Krawinkler (1991) 
definen la siguiente ecuación para hallar el factor de reducción µR . 
 







++= 1  
       
Los valores de ba,  se encuentran en la tabla 2.3 para dos valores de α , el 
valor de 0=α  corresponde a un modelo elasto perfectamente plástico. El parámetro α  
relaciona la rigidez post fluencia con respecto a la rigidez elástica de un sistema de un 
grado de libertad. 
 
 
Tabla 2.3  Valores de a, b propuestos por Nassar y Krawinkler (1991).  
α  a  b  
0.00 1.00 0.42 
0.02 1.00 0.37 
0.10 0.80 0.29 
 
 
En el trabajo realizado por Aguiar y Guerrero (2006) se tomó como modelo la 
ecuación propuesta por Nassar y Krawinkler (1991) y se determinó los parámetros ba,  
en base a los registros de Sur América, como se verá posteriormente. 
 
 
2.2.8 Vidic, Fajfar y Fischinger  (1994) 
 
 
Plantean un espectro básico que define la demanda sísmica en el diseño por 
medio de cuatro componentes: espectro de resistencia, espectro de desplazamiento, 
espectro de energía de entrada y espectro de energía acumulativa. El espectro de 
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Donde 1T  aproximadamente representa el período predominante del sismo. 
 
( 2.13 ) 
( 2.14 ) 
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2.2.9 Miranda y Bertero  (1994) 
 
 
En este trabajo se realiza un análisis no lineal en el suelo para determinar la 
respuesta en la superficie y se utilizó un modelo elasto plasto para  el análisis inelástico 
de la estructura, considerada como un sistema de un grado de libertad. Las expresiones 
a las que llegan, son. 





















































Siendo gT  el período característico del suelo. La ecuación ( 2.16 ) es para un 
perfil de suelo S1; la ( 2.17 ) para un perfil S2 y la ( 2.18 ) para un perfil S3.  
 
 
2.2.10 Priestley  (1995) 
 
 
Priestley (1995) define una relación bilineal para µR  en función del período 






















2.2.11 Ordaz y Pérez  (1999) 
 
 
Del análisis de sistemas de un grado de libertad sujetos a 445 acelerogramas 
registrados en diferentes tipos de suelo, Ordaz y Pérez (1998) proponen la siguiente 
ecuación para estimar el factor por resistencia µR  que puede aplicarse a cualquier tipo 
de suelo. 
( 2.19 ) 
( 2.15 ) 
( 2.16 ) 
( 2.17 ) 
( 2.18 ) 


















Donde )(TD  es el desplazamiento espectral para el período considerado y 
maxD  es el desplazamiento máximo del suelo. Estas expresiones pueden ser utilizadas 
para estimar factores de reducción por resistencia para valores de amortiguamiento 
hasta el 10%, obteniendo los desplazamientos espectrales correspondientes al nivel de 
amortiguamiento para el cual se desea estimar el factor de reducción. Arroyo (2001).  
 
 
2.2.12 Lee, Han y Oh  (1999) 
 
 
Consideran un modelo de histéresis que contempla incremento de rigidez en la 
post fluencia mediante la variable 1α , deterioro de resistencia con la variable 2α , 
deterioro de rigidez en la descarga con 3α  y el deterioro de cierre de grietas mediante 
4α . La propuesta de Lee et al (1999) es la siguiente: 
 
 
4321),( ααααµ µ CCCCTRR ××××=  
 
 
Donde ),( µTR  es el factor de reducción de las fuerzas sísmicas obtenido con 
un modelo elasto perfectamente plástico. 4321 ,,, αααα CCCC , son los factores de 
corrección debido a los modelos bilineal 1α , degradación de resistencia 2α , 
degradación de rigidez en la descarga 3α , y efecto de cierre de grietas 4α , 
respectivamente. 
 









































El factor de corrección por deterioro de rigidez en la descarga, es: 
 












( 2.22 ) 
 
 
( 2.21 ) 















































Encontraron que a mayor valor de rigidez post fluencia 01Kα ; siendo 0K  la 
rigidez elástica,  mayor será el factor de reducción µR . Por otra parte, a mayor 
degradación de resistencia, menor será µR . A mayores valores de 3α  y 4α , mayor es 
µR . En Aguiar (2003) se presenta, en castellano, en forma gráfica y con tablas lo 
expuesto, que corresponde al trabajo realizado por Lee et al (1999)  
 
 
2.2.13 Miranda  (2000) 
 
 
En base a los resultados obtenidos en sistemas de un grado de libertad, con 
comportamiento elasto perfectamente plástico, con 264 acelerogramas registrados en 






















La ecuación de Miranda (2000) se aproxima muy bien con la ecuación propuesta 
por Aguiar y Guerrero (2006), como se verá posteriormente. 
 
 
2.2.14 LOBO, VIELMA Y RIVERO  (2004) 
 
Los factores de µR  propuestos por Lobo et al  (2004) fueron obtenidos, a partir 
de espectros promedios menos una desviación estándar para tener valores menores de 
µR  y por tanto valores mayores de la acción sísmica, para cuatro tipologías 
estructurales, a saber: estructuras de hormigón armado sin muros de corte;   estructuras 
de hormigón armado sin muros de corte y con mampostería; estructuras de acero y 
estructuras de hormigón armado con muros de corte. Además se utilizó el modelo de 
degradación histerética de Sivaselvan y Reinhorn (2000).  
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Por otra parte consideran tres casos de ubicación de las estructuras con 
respecto a las fallas geológicas que son: cercanas, intermedias y lejos de la falla. En 
todo esto consideraron comportamiento no lineal del suelo y la estructura. Las 





















Donde gT  es el período característico del suelo; ba,  son parámetros obtenidos 
en el estudio. Tanto gT  como ba,  dependen de la tipología estructural, de la ductilidad y 
del tipo de suelo. En la tabla 2.4 se presentan estos valores para estructuras de 
hormigón armado sin muros de corte. Lobo et al (2004) y Vielma et al (2006). 
 
Tabla 2.4  Valores de gT , a , b  para estructuras de hormigón armado sin muros de corte. 
Cerca de la falla Intermedio a la falla Lejos a la falla Suelo µ  
gT  a  b  gT  a  b  gT  a  b  
2 0.11 2.703 0.030 0.19 2.469 0.002 0.19 2.469 0.002 
4 0.15 1.778 -0.011 0.24 1.650 -0.013 0.24 1.650 -0.013 
S1 
6 0.23 1.644 -0.128 0.28 1.618 -0.063 0.28 1.618 -0.063 
2 0.20 3.792 0.061 0.23 3.230 0.032 0.23 3.230 0.032 
4 0.25 1.963 0.012 0.27 1.866 0.007 0.27 1.866 0.007 
S2 
6 0.33 1.894 -0.026 0.37 1.769 -0.025 0.37 1.769 -0.025 
2 0.24 3.355 0.061 0.28 2.697 0.027 0.28 2.697 0.027 
4 0.28 1.768 0.002 0.32 1.719 0.010 0.32 1.719 0.010 
S3 
6 0.34 1.763 -0.024 0.43 1.650 0.019 0.43 1.650 0.019 
S4 2 0.32 3.908 0.097 0.34 2.698 0.040 0.34 2.698 0.040 
 4 0.46 1.784 0.028 0.44 1.747 0.043 0.44 1.747 0.043 
 6 0.54 1.881 0.001 0.64 1.662 0.126 0.64 1.662 0.126 
 
 
2.3    TRABAJOS REALIZADOS EN EL ECUADOR 
 
 
En el CEINCI-ESPE, cuatro trabajos se han realizado para determinar el factor 
de reducción de las fuerzas sísmicas µR  y son los desarrollados por Aguiar y Guerrero 
(2006); Aguiar y González (2006), y, Aguiar, Romo y Aragón (2007,1). En este último 
trabajo se siguió la metodología propuesta por Chopra (2005) para realizar el ajuste y 
hay un cuarto trabajo, Aguiar, Romo y Aragón (2007,2) en que se presenta una ecuación 
más compacta para determinar µR . 
 
 
2.3.1 Aguiar y Guerrero (2006) 
 
 
Aguiar y Guerrero (2006) trabajaron con 63 acelerogramas de sismos registrados 
en Colombia, Perú, Chile y Argentina con aceleraciones del suelo mayores a 0.15 g., los 
datos más sobresalientes de estos eventos se indican en la tabla 2.5. El único problema 
( 2.27 ) 
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que se tienen con estos datos es que no se conoce a ciencia cierta, el tipo de suelo en el 
cual fueron registrados, razón por la cual no se les clasificó de acuerdo al tipo de suelo. 
 
 
Tabla 2.5  Sismos considerados en el estudio realizado por Aguiar y Guerrero (2006) 
ACELERACIÓN 
MÁXIMA [gals]
01a ESTACION CHARACATO PERU 13/06/2005 7.20 E-W -138.5
01b ESTACION CHARACATO PERU 13/06/2005 7.20 N-S 125.4
02a ALBERTO GIESECKE MATTO PERU 13/06/2005 7.20 E-W 119.1
02b ALBERTO GIESECKE MATTO PERU 13/06/2005 7.20 N-S 111.2
03a ESTACIÓN PARQUE DE LA RESERVA PERU 17/10/1966 6.40 E-W -180.6
03b ESTACIÓN PARQUE DE LA RESERVA PERU 17/10/1966 6.40 N-S -269.3
04 ESTACIÓN LA MOLINA PERU 09/11/1974 6.00 E-W -116.8
05a CESAR VIZCARRA VARGAS PERU 23/06/2001 6.90 E-W -295.2
05b CESAR VIZCARRA VARGAS PERU 23/06/2001 6.90 N-S -234.0
06 ESTACIÓN PARQUE DE LA RESERVA PERU 31/05/1970 6.40 E-W -104.8
07a ESTACIÓN PARQUE DE LA RESERVA PERU 03/10/1974 6.20 E-W -192.5
07b ESTACIÓN PARQUE DE LA RESERVA PERU 03/10/1974 6.20 N-S 179.0
08a ESTACIÓN SURCO PERU 03/10/1974 6.20 E-W 192.3
08b ESTACIÓN SURCO PERU 03/10/1974 6.20 N-S -207.1
09a ESTACIÓN ZARATE PERU 05/01/1974 6.60 E-W -139.6
09b ESTACIÓN ZARATE PERU 05/01/1974 6.60 N-S -156.2
10a ILOCA CHILE 04/09/1985 7.20 N-S -159.0
10b ILOCA CHILE 04/09/1985 7.20 E-W -110.0
11 RAPEL CHILE 04/09/1985 7.20 E-W -108.0
12 PAPUDO CHILE 03/03/1985 7.80 140° 226.0
13a LLAYLLAY CHILE 03/03/1985 7.80 280° -465.0
13b LLAYLLAY CHILE 03/03/1985 7.80 190° -345.0
14a SAN FELIPE CHILE 03/03/1985 7.80 170° -303.0
14b SAN FELIPE CHILE 03/03/1985 7.80 80° 425.0
15a LLOLLEO CHILE 08/04/1985 7.20 100° -167.0
15b LLOLLEO CHILE 08/04/1985 7.20 10° 200.0
16a LLOLLEO (UNIVERSITY OF CHILE) CHILE 03/03/1985 7.80 100° 437.0
16b  LLOLLEO (UNIVERSITY OF CHILE) CHILE 03/03/1985 7.80 10° -698.0
17a VIÑA DEL MAR (UNIVERSITY OF CHILE) CHILE 03/03/1985 7.80 290° -233.0
17b VIÑA DEL MAR (UNIVERSITY OF CHILE) CHILE 03/03/1985 7.80 200° 356.0
18a  VALPARAISO EL ALMENDRAL, (UNIVERSITY OF CHILE) CHILE 03/03/1985 7.80 50 ° 292.0
18b  VALPARAISO EL ALMENDRAL, (UNIVERSITY OF CHILE) CHILE 03/03/1985 7.80 140° -163.0
19 COLBUN CHILE 03/03/1985 7.80 LONG -477.0
20a ILOCA CHILE 03/03/1985 7.80 E-W -221.0
20b ILOCA CHILE 03/03/1985 7.80 N-S 273.0
21a MELIPILLA CHILE 03/03/1985 7.80 E-W -673.0
21b MELIPILLA CHILE 03/03/1985 7.80 N-S 518.0
22a PICHILEMU CHILE 03/03/1985 7.80 E-W 254.0
22b PICHILEMU CHILE 03/03/1985 7.80 N-S -175.0
23a SAN FERNANDO CHILE 03/03/1985 7.80 E-W 285.0
23b SAN FERNANDO CHILE 03/03/1985 7.80 N-S 333.0
24a SAN ISIDRO CHILE 03/03/1985 7.80 LONG -707.0
24b SAN ISIDRO CHILE 03/03/1985 7.80 TRANS 696.0
25a ZAPALLAR CHILE 03/03/1985 7.80 E-W -265.0
25b ZAPALLAR CHILE 03/03/1985 7.80 N-S 299.0
26a ESCUELA EDMUNDO DE AMICIS-MENDOZA ARGENTINA 26/01/1985 6.00 LONG -267.0
26b ESCUELA EDMUNDO DE AMICIS-MENDOZA ARGENTINA 26/01/1985 6.00 TRANS -332.0
27a MUNICIPALIDAD LAS HERAS - MENDOZA ARGENTINA 26/01/1985 6.00 LONG 184.0
27b MUNICIPALIDAD LAS HERAS - MENDOZA ARGENTINA 26/01/1985 6.00 TRANS 401.0
28 MUNICIPALIDAD DE MAIPU - MENDOZA ARGENTINA 26/01/1985 6.00 TRANS -192.0
29a ETNA S/N 2673 ARGENTINA 23/08/2005 4.90 LONG 439.5
29b ETNA S/N 2673 ARGENTINA 23/08/2005 4.90 TRANS -222.0
30a SSA2EVT S/N 1428 ARGENTINA 23/08/2005 4.90 E-W 164.1
30b SSA2EVT S/N 1428 ARGENTINA 23/08/2005 4.90 N-S -129.0
31a ARMENIA (CARME) COLOMBIA 25/01/1999 6.20 E-W 518.4
31b ARMENIA (CARME) COLOMBIA 25/01/1999 6.20 N-S -580.1
32a ESTACIÓN DE FILANDIA (CFLAN) COLOMBIA 25/01/1999 6.20 E-W 554.9
32b ESTACIÓN DE FILANDIA (CFLAN) COLOMBIA 25/01/1999 6.20 N-S -477.8
33a ESTACIÓN DE PEREIRA (CPER) COLOMBIA 25/01/1999 6.20 E-W -207.8
33b ESTACIÓN DE PEREIRA (CPER) COLOMBIA 25/01/1999 6.20 N-S 141.5
34a ESTACIÓN DE RICAURTE (CRICA) COLOMBIA 17/07/1998 3.07 E-W 132.4
34b ESTACIÓN DE RICAURTE (CRICA) COLOMBIA 17/07/1998 3.07 N-S -124.8









Se encontró la respuesta lineal y no lineal en sistemas de un grado de libertad y 
luego se determinó µC  que relaciona el desplazamiento máximo inelástico con respecto 
al desplazamiento máximo elástico. Se obtuvieron valores para dos modelos bilineales, 
para 0=α  que corresponde al modelo elasto perfectamente plástico y para 05.0=α . 
 
En la figura 2.1 se presenta la curva de valores medios hallados en el estudio 
para el parámetro µC , la curva superior, de cada una de ellas, es para ductilidad 4, la 
intermedia para ductilidad 3 y la inferior para ductilidad 2. Se aprecia que para cuando el 
período tiende a cero estas curvas tienden al valor de la ductilidad. Por otro lado, para 
períodos mayores a 0.5 segundos el valor de µC  tiende a la unidad; en consecuencia el 




Figura 2.1  Valores medios de µC . Aguiar y Guerrero (2006) 
 
 
En la figura 2.2 se indica la variación de la desviación estándar encontrada en el 
estudio, para períodos muy cortos la desviación promedio es del orden de 0.4 pero para 
el resto de períodos varía entre 0.2 y 0.3, que son bastante bajos. 
 
Las ecuaciones de µC  encontradas, son las siguientes: 
 

































En la figura 2.3 se indica los valores medios hallados en el estudio y las curvas 
que se obtienen con las ecuaciones de Aguiar y Guerrero (2006); Nassar y Krawinkler 
(1991) y Miranda (2000)  para 0=α , encontrando una muy buena aproximación, el error 
encontrado con las curvas de ajuste con relación al valor medio hallado en el estudio se 
indica en la tabla 2.6.  
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Figura 2.3 Valores medios de µC  y ecuaciones de Miranda, Nassar y Krawinkler 





Tabla 2.6  Error medio encontrado con las diferentes ecuaciones. 0.0=α  
DUCTILIDAD MIRANDA (2000) NASSAR (1991) PROPUESTA 
2 0.034 0.030 0.027 
3 0.032 0.063 0.031 
4 0.048 0.105 0.067 
 
La diferencia entre las curvas de ajuste encontradas por los tres trabajos está 
alrededor del 3%. Algo similar se obtuvo para 05.0=α . Se destaca que se está 
comparando µC , no µR  pero ésta última es igual a µµ C/  de tal manera que en forma 
indirecta también se compara µR .  
 
El tener tan buena aproximación conduce a pensar que el factor µR  no depende 
del origen de los sismos, ya que Nassar y Krawinkler al igual que Miranda trabajaron con 
sismos registrados en Estados Unidos de Norte América y Aguiar y Guerrero trabajaron 
con sismos registrados en Sur América. 
 
 
2.3.2 Aguiar y González  (2006) 
 
Se generaron 28 sismos artificiales compatibles con los espectros del CEC-2000 
para los cuatro tipo de suelos, para la zona de mayor peligrosidad sísmica del Ecuador, 
que tiene una aceleración máxima de 0.4 g.  
 
En la figura 2.4 se presenta la forma del espectro elástico del CEC-2000 y en ella 
se indica las ecuaciones de cada una de las ramas del espectro. Se destaca que en esta 
figura α  es el factor de importancia de la estructura a diferencia del significado que tenía 
anteriormente; 0A  es la aceleración máxima en roca y para el Ecuador varía desde 0.15 
g., para la zona de menor peligrosidad sísmica, hasta 0.40 g., para la zona de mayor 
peligrosidad sísmica; g, es la aceleración de la gravedad. Los factores β , +∗ TT ,  y S 
están definidos en la tabla 2.7 y dependen del perfil del suelo. 
 
 
Figura 2.4  Espectro Elástico del Código Ecuatoriano de la Construcción CEC-2000 
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Se obtuvieron 7 sismos artificiales para cada tipo de suelo, con esa base de 
datos se realizó el trabajo en forma similar a la indicada en el apartado anterior pero 
trabajando con un modelo elasto perfectamente plástico. Antes de presentar los 
resultados conviene ver en la figura 2.5, a manera de ejemplo, el espectro promedio que 
se obtuvo con los 7 sismos para el perfil de suelo S2; en ésta figura se muestra también 
el espectro elástico del CEC-2000 para suelo S2, se aprecia una muy buena similitud 
entre los dos espectros, para períodos menores a 1.5 s. Esto es debido a que se 
generaron acelerogramas compatibles con los espectros del CEC-2000. 
 
 
Tabla 2.7 Parámetros que definen el espectro elástico del CEC-2000 
Perfil de suelo ∗T  
( s ) 
+T  
( s ) 
β  S  
S1 0.50 2.50 2.5 1.0 
S2 0.52 3.11 3.0 1.2 
S3 0.82 4.59 2.8 1.5 
























MEDIA ESPECTRO  
Figura 2.5  Espectro promedio obtenido con acelerogramas artificiales y espectro de diseño 
 
 
La ecuación a la que se llegó con Aguiar y González (2006) se presenta ( 2.29 ) 
y en la tabla 2.8 se indican las variables dcba ,,,  y ∗T , encontrados en el estudio, para 
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Tabla 2.8  Valores de a,b,c,d encontrados por Aguiar y González (2006) 
Perfil de Suelo a  b  c  d  ∗T  
S1 30.00 1.34 -1.49 0.60 0.50 
S2 71.80 2.00 -1.50 0.50 0.52 
S3 81.04 2.00 -2.55 0.50 0.82 
S4 86.00 2.10 -2.60 0.48 2.00 
 
 
2.3.3 Aguiar, Romo y Aragón  (2007,1) 
 
 
En base a 80 acelerogramas  registrados en el Ecuador, con aceleraciones 
menores al 10% de la aceleración de la gravedad  y 112 sismos artificiales para las 
cuatro zonas de peligrosidad sísmica del CEC-2000, se obtuvo una ecuación para µC  
siguiendo la metodología propuesta por Chopra (2005). 
 
Para ilustrar el proceso de cálculo, en la figura 2.6 se presenta la variación de 
µC  , para los sismos artificiales en suelo S1, para una ductilidad de 4 y para una 





Figura 2.6  Variación de µC  encontrada con sismos artificiales. 
 
La curva de valores medios de µC  de la figura 2.6 se coloca en el formato, 
logaritmo de base 10 de la relación ∗TT /  en el eje de las X, y logaritmo de base 2 de 
µC   en el eje de las Y., como se observa en la figura 2.7. no se trabajó con el período 
característico del suelo gT  como lo propone Chopra (2005) sino con 
∗T  que es el 
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período en el cual empieza la rama descendente del espectro. Es en este formato en el 







































Figura 2.7  Relación logarítmica de la relación µC  en función de 
∗TT / .   
 
 
En la tabla 2.9 se indican el valor de las variables ψλ,,,, cba  encontrados en el 
estudio para ductilidades de 2, 3 y 4 y para los cuatro perfiles de suelo del CEC-2000.  
 
 
Tabla 2.9  Valores obtenidos en el estudio para diferentes tipos de suelo y ductilidades. 
Ductilidad 2 
Perfil de Suelo a  b  c  λ  ψ  
S1 0.35 -3.50 1.40 0.17 0.87 
S2 0.60 -2.90 1.31 0.17 0.82 
S3 3.40 -1.00 1.50 0.21 1.00 
S4 2.10 -1.40 1.00 0.12 1.70 
Ductilidad 3 
S1 1.00 -2.70 1.40 0.04 0.15 
S2 1.00 -1.20 1.40 0.05 0.49 
S3 3.00 -1.00 1.80 0.07 0.73 
S4 15.00 -0.08 1.40 0.07 0.30 
Ductilidad 4 
S1 1.30 -1.50 1.76 0.03 0.25 
S2 7.80 1.00 1.40 0.02 0.50 
S3 1.30 -0.20 1.41 0.01 0.93 
S4 0.23 -0.60 1.80 0.04 2.91 
 
( 2.30 ) 




2.3.4 Aguiar, Romo y Aragón  (2007,2) 
 
 
Desde el punto de vista práctico la ecuación ( 2.30 ) con los valores indicados en 
la tabla 2.9 trae problemas cuando se desea hallar µR  para un factor de ductilidad que 
no es entero ya que se debería interpolar entre los valores de ductilidad enteros. Por 
ejemplo, para 3.2=µ  se debe calcular el valor de µR  para 2=µ  y luego para 3=µ  y 
finalmente interpolar entre estos valores para 3.2=µ .  Por esta razón es que se 
encontró otra ecuación que se ajuste a los resultados obtenidos con la ecuación ( 2.30 ) 
y los valores de la tabla 2.9. Esta ecuación es la siguiente. 
 
 











Los valores de a  para los cuatro tipos de suelo, se indican en la tabla 2.10. 
Nótese que del ajuste de los datos sólo se tiene una variable, que es la a . 
 
 
Tabla 2.10  Valores de la variable a  
Variable Suelo S1 Suelo S2 Suelo S3 Suelo S4 
a  100500 91000 73600 38900 
 
 
2.4 COMPARACIÓN DE RESULTADOS PARA  ECUADOR 
 
 
En la figura 2.8 se presenta la variación de µR  encontrado para el Ecuador, para 
una ductilidad de 4 y para los cuatro tipos de suelo. Del análisis de ésta gráfica se 
desprende lo siguiente: 
 
 
• La ecuación propuesta por Aguiar y Guerrero (2006) no depende del tipo de 
suelo, por ese motivo se aprecia la misma curva en los cuatro tipos de suelo. 
 
• La ecuación propuesta por Aguiar y González (2006) presenta valores bajos para 
los perfiles de suelo S3 y S4. Esto se debe a los pocos datos con que se 
realizaron el estudio. 
 
• Las dos ecuaciones propuestas por Aguiar, Romo y Aragón (2007) son muy 
parecidas especialmente para los perfiles de suelo S1, S2 y S3. Para períodos 
altos tiende a confundirse con la curva de Aguiar y Guerrero (2006). Las 
ecuaciones propuestas por Aguiar, Romo y Aragón, inician en 1=µR  y para 
períodos altos se tiene µµ =R . Además se encuentran entre las otras curvas 
halladas, en los otros trabajos, por este motivo se considera que estas 
ecuaciones son más representativas para el Ecuador. 
 
( 2.31 ) 




Figura 2.8  Factores µR  encontrados para el Ecuador, para ductilidad 4. 
 
 
2.5 FACTORES PARA  ECUADOR Y VENEZUELA 
 
 
Es muy interesante el factor de reducción µR  propuesto por Lobo et al  (2004) 
para Venezuela ya que presentan ecuaciones en función de la distancia a la falla y para 
diferentes tipologías estructurales. En este contexto se va a ver la variación de µR  con el 
período que se obtienen al emplear las cuatro ecuaciones obtenidas para Ecuador con la 
propuesta para Venezuela para distancia cercana a la falla y lejana a la falla. No se 
puede comparar los resultados ya que la definición de los perfiles de suelo son diferentes 
para la normativa sísmica de Venezuela y el CEC-2000 de Ecuador. 
 
En estructuras de hormigón armado sin muros de corte, que corresponde al caso 
que se considera, el valor de µR   para distancias intermedias y lejanas a la falla son las 
mismas. 
 
En la figura 2.9 se presentan los resultados que se obtienen para ductilidad 2.  
Del análisis de esta gráfica se desprende, lo siguiente: 
 




• Los valores de µR  propuestos por Lobo et al  (2004) son bajos, en ningún caso 
llegan al valor de la ductilidad. 
 
• Para distancias intermedias y lejanas a la falla, los valores de µR  son más altos 




Figura 2.9 Factores µR  encontrados para Ecuador y Venezuela, para ductilidad 2.   
 
 
2.6 FACTORES DE ECUADOR Y OTROS TRABAJOS 
 
 
En la figura 2.10 se presentan los factores de reducción µR , para una ductilidad 
de 3, encontrados para el Ecuador, el encontrado por Miranda (2000) para suelo duro, el 
hallado por Miranda y Bertero (1994) para tres perfiles de suelo y la propuesta de Riddell 
y Newmark (1979). Nuevamente se destaca que la definición de los perfiles de suelo del 
CEC-2000 son diferentes a los definidos por los otros autores, sin embargo de ello vale 
la pena ver las tendencias de las curvas. 
 
Se destaca que en todo el artículo se ha dibujado la ecuación de Aguiar y 
Guerrero (2006) para un modelo elasto perfectamente plástico, es decir para .0=α La 
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curva para 05.0=α tiene valores más altos para el rango de valores comprendidos entre 
los períodos de 0.5 y 1.5 s. Con esta acotación, se puede realizar los siguientes 
comentarios a la figura 2.10. 
 
• Para períodos mayores a 3 segundos, la ecuación propuesta por Riddell y 
Newmark (1979) presenta valores más altos a la ductilidad. Es verdad que muy 




Figura 2.10 Factores µR  encontrados para Ecuador y por otros autores. Para ductilidad 3.  
 
 
• Para perfiles de suelo S1 y S2 el factor µR  hallado con Miranda y Bertero (1994) 
para períodos superiores a 0.5 s., son superiores a la ductilidad. Este 
comportamiento no se observó en los estudios realizados en el Ecuador ya que 
para períodos superiores a 0.5 s., el desplazamiento inelástico es 
aproximadamente igual al desplazamiento elástico. Luego se cumple la regla de 
igual energía que conduce a tener µµ =R . 
 
En forma similar a la figura 2.10, ahora en la figura 2.11 se presenta la variación 
del factor de reducción por ductilidad para una ductilidad de 4 pero en la ecuación 
propuesta por Aguiar y Guerrero se ha considerado 05.0=α  con lo que se incrementa 
el factor µR  y para un perfil de suelo S2 es similar al obtenido por Miranda y Bertero  
 
Para suelos blandos, el factor hallado por Miranda y Bertero son mucho más 
altos que la ductilidad para la cercanía al período predominante del suelo gT  que en este 
artículo se consideró igual a 0.205 s., pero para sistemas con período menor a las dos 
terceras partes de  gT  el valor de µR  es menor a la ductilidad. 












Se han presentado catorce contribuciones científicas realizadas a nivel mundial y 
tres trabajos realizados en el Centro de Investigaciones Científicas de la Escuela 
Politécnica del Ejército, para encontrar el factor de reducción de las fuerzas sísmicas por 
ductilidad, esto demuestra el gran interés que existe en el tema y es justificado ya que 
este es uno de los factores que intervienen en el cálculo de la reducción de las fuerzas 
sísmicas con el cual se pasa del espectro elástico al espectro inelástico. Del estudio 
realizado se desprenden las siguientes conclusiones: 
 
• En el trabajo realizado por Aguiar y Guerrero se consideró la forma de ajuste 
similar a la de Nassar y Krawinkler pero en el primer caso se trabajó con sismos 
registrados en Sur América y en el segundo caso con sismos registrados en los 
Estados Unidos, del estudio se obtuvo que los factores de reducción por 
ductilidad encontrados con las dos formulaciones halladas eran muy parecidas, 
la diferencia es del orden del 3%, esto demuestra que el factor de reducción por 
ductilidad no depende del origen de los sismos, depende de la forma de la 
ecuación que se considere para el ajuste. 
 
• El trabajo de Miranda y Bertero reporta valores mayores a la ductilidad para 
períodos intermedios, tiene un comportamiento similar al de Aguiar y Guerrero 
para 05.0=α . Son los únicos trabajos que presentan este comportamiento y 
esto depende de la forma de realizar el ajuste de los datos. 
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• El trabajo de Riddell y Newmark para períodos altos, mayores a 3 segundos 
presenta valores del factor de reducción por ductilidad mayores a la ductilidad, lo 
que no está de acuerdo con lo observado de que para períodos largos el 
desplazamiento máximo inelástico es aproximadamente igual al desplazamiento 
máximo elástico lo que conduce a que el factor de reducción por ductilidad sea 
igual a la ductilidad. 
 
• Para el Ecuador es conveniente utilizar las ecuaciones halladas por Aguiar, 
Romo y Aragón, por dos motivos, el primero en el trabajo de Aguiar y Guerrero 
no se clasificó los registros sísmicos de acuerdo al tipo de suelo por que no se 
conocía con certeza el tipo de suelo en que fueron registrados, el segundo radica 
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Se obtiene la sobre resistencia a nivel local de elementos en 12 edificios de 
hormigón armado y a nivel global de la estructura en 432 edificios de hormigón armado. 
Todos ellos están compuestos por vigas y columnas, sin muros de corte y son de uno a 
seis pisos. Pero primero se presenta el origen de la sobre resistencia en las estructuras, 
agrupado en el: Diseño, análisis, modelado y construcción. Luego se presenta el 
resultado de varios trabajos realizados a nivel mundial sobre el factor ΩR . 
 
El tema fundamental de este capítulo es encontrar la sobre resistencia de una 
estructura en función de la deriva máxima de piso, para el efecto se presenta una 
metodología de cálculo. Se encontró que si la deriva de piso, esperada, es baja, la sobre 
resistencia es alta y viceversa. Para el efecto se analizaron 216 edificios de 2 vanos e 
igual número de edificios pero de 3 vanos, en total 432 edificios. 
 
Por otra se diseñaron 12 edificios, la mitad de ellos eran de dos vanos y la otra 
mitad de 3 vanos para la zona de mayor peligrosidad sísmica del Ecuador sobre un perfil 
de suelo S2. Utilizando el espectro de diseño del Código Ecuatoriano de la Construcción 
CEC-2000 para un factor de reducción de las fuerzas sísmicas 5.4=R  y con una deriva 
de piso, máxima permisible del 2%. En estos edificios se halló la sobre resistencia local 
de sus elementos y la sobre resistencia global. Se obtuvieron valores medios de la sobre 
resistencia local, para ver el rango de variación a nivel de vigas y a nivel de columnas.  




3.1    INTRODUCCIÓN 
 
 
En una estructura se identifica dos tipos de sobre resistencia, el uno a nivel 
local de elementos LRΩ  y el otro a nivel de estructura ΩR . Tanto LRΩ  como ΩR  son 
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factores de seguridad que tiene la estructura debido a varios factores que se pueden 
agrupar de la siguiente manera: 
 
• Sobre resistencia en el Diseño. 
• Sobre resistencia en el Análisis. 
• Sobre resistencia en el modelado y construcción. 
 
 
3.1.1 Sobre resistencia en el diseño 
 
Los materiales tienen mayores esfuerzos con relación a los que se consideran 
en el diseño y normalmente se coloca una mayor cantidad de armadura por el sistema 
constructivo. Por otro lado, para cumplir con los requerimientos exigidos, por ejemplo, 
para la conexión viga-columna se agrandan las secciones de los elementos estructurales 
si el caso lo requiere; algo similar sucede cuando se realiza el control de columna fuerte-
viga débil. Únicamente se va a ilustrar la sobre resistencia que se tiene en el diseño de 
un eje de vigas. 
 
En la obtención de los formularios para el diseño a flexión de una viga se 
considera el bloque rectangular de Whitney (1942) para el comportamiento del hormigón 





Figura 3.1  Modelos constitutivos para el hormigón y acero utilizados en diseño. 
 
 
En el modelo de Whitney el esfuerzo máximo del hormigón, vale: ''' 85.0 cc ff = , 
donde 'cf  es la resistencia máxima del hormigón a compresión. En el modelo elasto 
plasto del acero el esfuerzo máximo vale: ys ff = , siendo yf  el esfuerzo de fluencia del 
acero. En base a estos modelos se deduce la siguiente ecuación con la cual se halla la 
















⎡ −−= φ  
 
Las variables no definidas todavía, son b  que es la base de la viga; d el peralte 
efectivo de la viga; Mu  es el momento último de diseño y φ  es el factor de minoración 
de esfuerzos, igual a 0.9, para flexión. 
 
( 3.1 ) 




Para ilustrar el cálculo de LRΩ  se presenta en la figura 3.2 los momentos de 
diseño de un eje de vigas de un edificio de 5 pisos, tomado del capítulo VI del libro 




Figura 3.2  Momentos de diseño en  de una viga de 30/55 
 
El eje de viga es de 30/55, se utilizó un hormigón con 2' /210 cmkgfc =  y acero 
con 2/4200 cmkgf y = . El recubrimiento es de 4 cm., de tal manera que la altura 





Figura 3.3  Armadura longitudinal requerida en cm2. 
 









Al reemplazar valores, se halla que 003333.0min =ρ , con lo que la armadura 
mínima vale: 2minmin 90.44930003333.0 cmdbAs =∗∗== ρ . Por lo tanto, la armadura 
inferior del centro de luz tiene que cambiar a 4.90 cm2, es otro factor que aporta a LRΩ . 
Con este cambio, la armadura longitudinal, queda como se indica en la figura 3.4. 
 
 
Figura 3.4  Armadura longitudinal luego de control de armadura mínima en cm2. 
( 3.2 ) 
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En la figura 3.5 se indica el armado del eje de viga que satisface lo requerido en 
la figura 3.4, y sobre todo para tener armadura uniforme a lo largo del elemento que 
facilite la redistribución de momentos. La armadura sA  real coloca se indica en la figura 
3.6. En este eje de vigas se colocó estribos de 8 mm., de diámetro a 10 en los apoyos y 
20 cm., en el centro de luz. 
 
 
Figura 3.5  Armado longitudinal del eje de viga. 
 
 
Figura 3.6  Armadura real colocada y luces de la viga. 
 
Cuando se realiza el análisis de un elemento cualquiera, sea viga o columna, se 
debe modelar el comportamiento del hormigón y del acero, de la manera más exacta 
posible. Por lo tanto, para el comportamiento del hormigón se debe utilizar un modelo de 
hormigón confinado ya que el refuerzo transversal  da confinamiento a la sección y para 
el acero se debe considerar un modelo trilineal que considere incremento de resistencia 
en la zona de endurecimiento.  
 
Figura 3.7  Modelo de Park et al (1982) y trilineal. 





En la figura 3.7 se indican los modelos con los cuales se trabaja en este capítulo, 
a la izquierda el de Park et al  (1982) para el hormigón confinado y a la derecha el 
trilineal para el acero. Nótese que la resistencia máxima del hormigón es 'cfk   pero 









Donde, vρ  es la relación volumétrica entre el refuerzo transversal y el hormigón 
confinado; y, yvf  es la fluencia del refuerzo transversal. Por lo tanto, para el diseño se 
utiliza un esfuerzo máximo del hormigón de 0.85 'cf  en cambio para saber cuanto mismo 
soporta la sección se utiliza una resistencia máxima de 'cfk . Esto es otro de los factores 




























































+= εερεε  
 
Donde 0ε  es la deformación unitaria asociada a la máxima resistencia del 
hormigón a compresión, vale alrededor de 0.002; s es el espaciamiento del refuerzo 
transversal; ''b  es el ancho del elemento medido de borde a borde de los estribos. 
En la figura 3.7, de la derecha se aprecia que para la zona de endurecimiento el 
esfuerzo del acero es mayor que yf , de tal manera que por este lado también hay sobre 
resistencia. Aguiar (2003). 
 
Se utilizó la versión tres del programa CEINCI1 Aguiar (2003) para encontrar la 
relación momento curvatura de las secciones del eje de vigas. En la figura 3.8 se indican 
los resultados para los apoyos (todos tienen la misma armadura). Con línea entre 
cortada la curva real que se obtiene y con línea continua el modelo numérico que 
contempla cuatro puntos, que son los siguientes: 
 
( 3.3 ) 










( 3.4 ) 
 
 
( 3.5 ) 




Figura 3.8  Relación momento-curvatura para un apoyo de la viga. 
 
• A se obtiene este punto cuando el hormigón de la viga que trabaja a tracción 
llega a su máximo esfuerzo a tracción. 
• Y se encuentra cuando el acero a tracción llega a la fluencia. 
• S se alcanza cuando el acero a tracción se encuentra al inicio de la zona de 
endurecimiento. 
• U se determina cuando se produce la primera de las siguientes condiciones: el 
hormigón llega a su máxima deformación uε , el acero llega a su máxima 
deformación o se produce el pandeo del acero longitudinal. 
 
En la tabla 3.1, se indican los puntos notables para los apoyos, encontrados con 
el programa CEINCI1. 
 
Tabla 3.1 Puntos notables del diagrama φ−M  en los apoyos. 
Punto A Y S U 
Curvatura 
(1/m) 
0.0005263 0.0086294 0.01591 0.1380 
Momento 
(Tm.) 
3.04 21.03 21.44 32.20 
 
La sobre resistencia LRΩ  se halló con la siguiente ecuación. 











Donde φ  es el factor de minoración de esfuerzos, considerado 0.9 para flexión y 
para columnas varía entre 0.7 y 0.9 dependiendo de la carga axial. UM  es el momento 
último que se halla del diagrama momento curvatura φ−M ; DM  es el momento de 
diseño. Para el ejemplo son los valores que se indican en la figura 3.2. Para el apoyo 




30.329.0 =∗=ΩLR  
 
En la figura 3.9 se tiene los valores de LRΩ  para el eje de vigas analizado, se 
aprecia que varían entre 1.579 y 3.996. 
 
 
Figura 3.9  Sobre resistencia local en eje de viga. 
 
 
3.1.2 Sobre resistencia en el análisis sísmico 
 
 
Lo presentado en el apartado anterior, es un ejemplo de la sobre resistencia que 
se tiene a nivel de diseño. De igual manera a nivel de análisis sísmico se tiene también 
otra fuente de sobre resistencia como sucede con la torsión accidental, en el cual se 
incluye unas fuerzas adicionales debido a la acción de unos momentos tiM  que actúan 












Donde iV  es el cortante del piso i; sie  es la excentricidad estática del piso i; iL  
es la distancia perpendicular a la dirección del análisis sísmico en el piso i., β  es un 
porcentaje que varía entre  el 5 y 15 % dependiendo de la normativa sísmica; δα , , son 
factores de amplificación dinámica por efectos de torsión ya que no es lo mismo hacer un 
análisis lineal elástico que un análisis no lineal. Los valores de δα , , varían entre 1 y 1.5. 
tiM  es el momento de torsión accidental en el piso i. 
 
( 3.7 ) 
( 3.8 ) 
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Si bien es cierto que con los momentos de torsión accidental se trata de cubrir 
algunas hipótesis que se consideran en el análisis sísmico (i.e no se toma en 
consideración la componente rotacional. De la Llera y Chopra, 1994) no es menos cierto 
que se toman ciertos factores de seguridad. 
 
Se puede decir también que la sobre resistencia depende también de la 
normativa sísmica que se aplique (i.e  el CEC-2000 considera 1== δα . La Norma de 
Venezuela COVENIN-2001 recomienda valores mayores a la unidad, para ciertos casos 
vale la unidad).  
 
EL CEC-2000 considera 05.0=β  de tal manera que en el aspecto de la torsión 
accidental se puede decir que el CEC-2000  proporciona valores bajos de sobre 
resistencia, es verdad que incluye además un factor xA  que toma en cuenta los efectos 





















Donde maxδ  es el desplazamiento lateral máximo del piso considerado y avgδ  es 
el desplazamiento promedio en los puntos extremos (pórticos extremos) de la estructura, 
para el piso considerado. El valor de xA  tiene que ser mayor a la unidad y menor que 3. 
 
Para encontrar los desplazamientos laterales y poder calcular  maxδ  y avgδ  se 
necesita conocer las fuerzas laterales pero estas se conocen únicamente del efecto de 
traslación. Por lo tanto xA se debe calcular en forma sucesiva empezando con un valor 
1=xA , para este valor se hallan las fuerzas laterales debidas a torsión accidental y las 
fuerzas laterales que estás generan. Con las fuerzas laterales de traslación y de torsión 
se halla un nuevo xA  y se repite el cálculo hasta lograr una convergencia entre dos 
valores consecutivos de xA . 
 
Lo cierto es que existe una fuente de sobre resistencia en el análisis 
sísmico, que será mayor en algunos códigos con respecto a otros códigos. 
 
 
3.1.3 Sobre resistencia en el modelado 
 
 
Normalmente en el modelado sólo se considera la presencia de las vigas, 
columnas y muros de corte. No se toma en consideración el aporte de la mampostería 
que resiste cargas verticales y horizontales de tal manera es otra fuente de sobre 
resistencia. Esto siempre y cuando se acople la mampostería a la estructura. 
 
Si se compara la matriz de rigidez lateral que se tiene en un marco formado por 
vigas y columnas, con la matriz de rigidez lateral que se halla en ese mismo marco pero 
con el aporte de la mampostería se verá que la diferencia de valores es notable. La 
mampostería rigidiza notablemente a la estructura.  
 
( 3.9 ) 




Es verdad que en algunos partes, desacoplan la mampostería de la estructura 
pero en otros sitios no. Ahora bien no siempre se tiene un resultado positivo al acoplar la 
mampostería a la estructura habrá casos en que es bueno (i.e estructura y mampostería 
son simétricas) pero habrá casos en que es negativo sobre todo cuando hay problemas 
de torsión o se forman columnas cortas. De tal manera que dependiendo de la situación 




3.2    ANTECEDENTES 
 
 
Se describen varios trabajos que se han realizado en edificios de Hormigón 
Armado, H.A, sobre el cálculo de ΩR . Osteraas y Krawinkler (1990) realizaron estudios 
en tres sistemas estructurales, el primero en base a pórticos distribuidos resistentes a 
momentos y hallaron que ΩR  varía entre 2.1 a  6.5 el primer valor corresponde a 
períodos largos, 4 s., y el segundo a períodos cortos. El segundo sistema en pórticos 
perimetrales resistentes, aquí, ΩR  varía entre 1.8 a 3.5 nuevamente el primer valor es 
para períodos largos, 4 s., y el segundo a períodos cortos. El tercer sistema es con 
pórticos con diagonales aquí ΩR  varía entre 2.2 a 2.8. El primer valor está asociado a un 
período de 0.9 s., y el segundo a 0.1 s., La geometría en planta tiene 3 ejes de columnas 
en el un sentido y 5 ejes de columnas en el otro sentido, se hallan ubicadas en la zona 
sísmica 4 del UBC y sobre un perfil de suelo S2.  
 
 
Tabla 3.2  Valores de ΩR  en edificios de H.A. 
Autor Casos estudiados ΩR  
Pórticos distribuidos resistentes a 
momentos. Zona 4 UBC, suelo S2. 
2.1 – 6.5 
Pórticos perimetrales resistentes 1.8 – 3.5 
Osteraas y Krawinkler 
(1990) 
Pórticos con diagonales 2.2 – 2.8 
Edificio de 4 pisos 2.8 Freeman (1990) 
Edificio de 7 pisos 4.8 
Miranda y Bertero (1989) Edificios da baja altura de México 2 – 5 
Cassis y Bonelli (1992) Edificios con muros y pórticos de Chile 3 – 5 
Zhu et al (1992) Edificio de 4 pisos. En 3 zonas 
sísmicas de Canadá. 
1.23 – 1.71 
Uang y Maarouf (1993) Edificio de 6 pisos. Loma Prieta (1989) 1.9 
Hwang y Shinozuka (1994) Edificio de 4 pisos. Zona 2 del UBC 2.2 
Fischinger et al (1994) Edificios de mediana y baja altura 1.6 – 4.6 
Jain and Navin (1995) Edificios de 3, 6 y 9 pisos en Zona 5 de 
India 
2 – 3 
Panagiotakos y Fardis 
(1998) 
Edificios de H.A. 2.0 – 2.5 
Elnashai y Mwafi (2002) Edificios de mediana altura e 
irregularidad vertical 
2.0 – 3.0 
 
 
Freeman (1990) encontró que el 8.2=ΩR  en una estructura de HA de 4 pisos y 
8.4=ΩR  en una de 7 pisos. 
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Uang y Maarouf  (1993) analizaron un edificio de HA de 6 pisos, con pórticos 
perimetrales resistententes, que fue sacudido por el sismo de  Loma Prieta de 1989 y se 
halló un ΩR  igual a 1.9. 
 
Hwang y Shinozuka (1994) estudiaron un edificio de 4 pisos de HA situada en la 
zona sísmica 2 del UBC y se encontró que 2.2=ΩR .  
 
 En Vielma et al  (2006) se presentan otros resultados de ΩR  en edificios de 
H.A. En base a todos estos trabajos, se presenta en la tabla 3.2 los resultados 
encontrados sobre este factor. 
 
Al analizar los resultados de la tabla 3.2 se puede ver que el rango de variación 
de ΩR  es muy grande, se tiene valores desde 1.23 a  6.5. Por otra parte, parece ser que 
los valores tan altos de ΩR , en algunos casos, refleja el aporte de la losa de entrepiso y 
de la mampostería y elementos no estructurales que normalmente no se los considera 
en el cálculo de ΩR . Otro aspecto puede ser que ante cargas cíclicas los materiales 
tienen mayor resistencia que ante cargas estáticas.  
 
 
3.3   RELACIÓN ENTRE DERIVA DE PISO Y DERIVA GLOBAL 
 
 
En la metodología que se propone, en el siguiente apartado para hallar ΩR , se 
necesita establecer una relación entre la deriva máxima de piso γ , con la deriva global 

















Donde tD  es el desplazamiento lateral máximo en el tope de un edificio; H  es 
la altura total del edificio; iD  es el desplazamiento lateral en el piso i ; ih  es la altura del 
entrepiso i ; iγ  es la deriva del piso i . El mayor valor de los iγ  es  γ . Se define la 
relación entre la deriva de piso y la deriva global de la siguiente manera: 
 
 
gγβγ 2=  
 
Para determinar el parámetro 2β  se realizó un análisis no lineal en 120 
estructuras de H.A. de 1 a 10 pisos, conformadas por vigas y columnas, sin muros de 
corte, ante la acción de 32 acelerogramas de sismos registrados en Colombia, Ecuador, 
Perú, Argentina y Chile, con aceleraciones máximas del suelo mayores a g10.0 ., siendo 
g  la aceleración de la gravedad. Aguiar (2006) y Aguiar et al (2006). 
  
En la figura 3.10 se indica los valores medios del parámetro 2β  encontrado para 
cada grupo de edificios. Para las estructuras de un piso, 12 =β  ya que γγ =g . Los 
( 3.10 ) 
( 3.11 ) 
( 3.12 ) 




mayores valores de 2β  se hallan en los edificios de 6 y 7 pisos y tienen un valor de  
1.66. En base a estos valores se ajustó una curva, en función del número de pisos N , la 




































Figura 3.10  Valores medios del parámetro 2β  en función del número de pisos. 
 
En la figura 3.11 se presenta la desviación estándar obtenida en función del 



































Figura 3.11  Desviación estándar del parámetro 2β  en función del número de pisos. 
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Otro trabajo, para hallar 2β  es el de Miranda y Reyes (2002) quienes resuelven 
una viga de corte acoplada a una viga de flexión de sección variable y determinan 2β  en 
función de δ  que es la relación entre la rigidez lateral en el tope del edificio con respecto 
a la rigidez lateral en la base; es función también de 0α  que a su vez depende de la 
altura total del edificio H , de la relación entre la rigidez al corte GA  con respecto a la 








En la tabla 3.3 se muestran algunos valores de 2β  hallados con la propuesta de 
Miranda y Reyes (2002).  
 
 
Tabla 3.3  2β  para diferentes valores de δ  y 0α  usando propuesta de Miranda y Reyes (2002) 
 00.1=δ  75.0=δ  50.0=δ  25.0=δ  
50 =α  1.39 1.34 1.28 1.24 
100 =α  1.46 1.40 1.33 1.25 
 
 
Zavala et al (2004) al analizar estructuras de H.A., con períodos comprendidos 
entre 0.4 y 1.2 s., encuentran valores de 2β  que están entre 1.4 y 1.6; para períodos 
menores a 0.4 s., los valores decrecen. 
 
Con todo esto, los valores que se hallan con las ecuaciones ( 3.12 ) y ( 3.13 ) 
son parecidos a los que se han obtenido en otras partes. 
 
 
3.4   METODOLOGÍA PROPUESTA PARA HALLAR ΩR  
 
 
Se propone encontrar ΩR  en función de la deriva máxima de piso γ . Si una 
estructura es diseñada para un valor de γ  pequeño, tendrá desplazamientos laterales 
bajos ya que la estructura será bastante rígida, tendrá un cortante basal bajo por lo que 
ΩR  será alto. Con este preámbulo se propone el siguiente procedimiento para hallar 
ΩR . 
 
i. Se determina la curva de capacidad sísmica resistente de la estructura, que 
relaciona el desplazamiento lateral máximo en el tope tD  con el cortante basal 
V , mediante análisis no lineal estático, empleando la técnica del pushover. En la 
figura 3.12 se presenta esta curva para una determinada estructura. 
 
ii. A partir de la curva VDt −  se encuentra la relación Vg −γ , para ello los 
valores de tD  de la curva de capacidad sísmica resistente se dividen para la 
altura total del edifico. En la figura 3.13 se presenta esta curva para la estructura 
cuya curva de capacidad es la indicada en la figura 3.12. 
 






Figura 3.12  Curva de capacidad sísmica resistente. 
 
 
iii. Se halla la curva de capacidad en el formato V−γ , para lo cual se obtiene γ  
con la siguiente ecuación. 
 ( ) gNN γγ 6759.03018.00231.0 2 ++−=  
 
 
Figura 3.13  Curva de capacidad que relaciona Vg −γ . 
 
 
( 3.14 ) 
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. En la figura 3.14 se presenta esta relación V−γ . Al aplicar la técnica del 
pushover, también se puede encontrar directamente la curva que relaciona la deriva 




Figura 3.14  Relación entre la deriva máxima de piso y el cortante basal. 
 
 
iv. Con la curva V−γ  se puede hallar ΩR para diferentes valores de γ , aplicando 






R =Ω  
 
Donde UV  es la capacidad máxima al cortante basal que tiene una estructura, 
DV  es el cortante basal de diseño. 
 
 
3.5    RESULTADOS DE ΩR  EN FUNCIÓN DEL NÚMERO DE PISOS  
 
 
Se analizaron 216 edificios, de dos vanos de uno a seis pisos de H.A., con la 
configuración en planta indicada a la izquierda de la figura 3.15, e igual número de 
edificios pero de tres vanos, con las luces indicadas a la derecha de la figura 3.15.  
 
Las dimensiones de las columnas varían desde 20/20 para las estructuras de 
dos vanos,  para un piso, hasta 45/45 en la  planta baja para las de 6 pisos; las vigas son 
de 20/20 para las de un piso hasta 50/30 en planta baja para las de 6 pisos. La primera 
dimensión es la base y la segunda la altura, de tal forma que son estructuras bastante 
flexibles pero responden a la forma como se construye en el Ecuador, en que las vigas  
no sobresalen de la losa o sobresalen muy poco. En Aguiar y Mora  (2007) se detalla la 
geometría, cargas actuantes, armadura longitudinal y transversal de sus elementos; de 
( 3.15 ) 




las estructuras con luces de 4.0 m.  Adicionalmente en el próximo capítulo se resume 
esta información. 
 
Para las estructuras de 3 vanos y luces de 5.0 m., las columnas de un piso son 
de 30/30 y vigas de 40/20. Las columnas de seis pisos de 65/65 y las vigas de 50/60 en 
la planta baja. En Aguiar, Guadalupe y Mora (2007) se describe la geometría y armado 




Figura 3.15  Distribución en planta de edificios analizados. 
 
Si en la curva de capacidad sísmica resistente se determina un modelo bilineal, 
con rigidez eK  para la zona elástica y pK  para el rango no lineal; se define 
ep KK /=α . Los valores promedios de α  para las estructuras analizadas se indican en 
la tabla 3.4. 
 
Tabla 3.4  Valores medios del parámetro α  
Número de Pisos Dos vanos Tres vanos 
1 0.152 0.077 
2 0.096 0.057 
3 0.061 0.058 
4 0.066 0.063 
5 0.063 0.075 
6 0.056 0.063 
 
 
En la figura 3.16 se indica la variación de ΩR para una deriva de piso del 0.5 %, 
para las 432 estructuras analizadas. Se aprecia que varía desde 1.25 hasta 3.30, son 
valores relativamente altos porque la deriva de piso es baja. 
 
En base a los resultados de la figura 3.16, se encontró los valores promedios, los 
mismos que se presentan en la figura 3.17, para las estructuras de 2 vanos y para las 
estructuras de 3 vanos. 
 
En las estructuras de 1 piso y 2 vanos, el valor medio de α , es prácticamente el 
doble que el valor medio de las estructuras de 1 piso y 3 vanos. Por este motivo es la 
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diferencia apreciable que existe en los valores de ΩR para los restantes pisos el valor de α  es semejante en las estructuras de 2 vanos y de 3 vanos. En estas condiciones se 








Figura 3.17  Valores medios de ΩR en las estructuras de 2 vanos y 3 vanos. Para %5.0=γ . 
 
 
En la figura 3.18 se muestran los valores de ΩR para una deriva de piso de 
1.0%. Se aprecia que la dispersión de los valores se ha reducido en comparación a los 
obtenidos para 0.5% de γ . Con estos valores, se halló los valores medios, los mismos 
que se indican en la figura 3.19 para las estructuras de 2 vanos y de 3 vanos; en esta 
gráfica ya no se aprecia que para 3 vanos el valor de ΩR  es mayor. Concretamente para  
las estructuras de 6 pisos se tiene mayores valores en las estructuras de 2 vanos que en 
las de 3 vanos a pesar de que el valor de α  es mayor en la de tres vanos. 
 










Figura 3.19  Valores medios de ΩR en las estructuras de 2 vanos y 3 vanos. Para %0.1=γ  
 
 
En la figura 3.20 se presentan los valores hallados de ΩR para %5.1=γ . Como 
era de esperarse la dispersión de valores se ha reducido considerablemente desde 1.05 
hasta 1.90. De igual manera, en la figura 3.21 se indican los valores medios y cada vez 
se observa que no se cumple que conforme se incrementa el número de vanos el valor 
de  ΩR  se incrementa. Es más únicamente para los edificios de 5 pisos se tiene mayor 
de  ΩR  en las estructuras de 3 vanos. 
 
En las figuras 3.22 y 3.23 se indica algo similar para una deriva de piso del 2%, 
con un comportamiento similar al encontrado para %.5.1=γ  
 
 








Figura 3.21  Valores medios de ΩR en las estructuras de 2 vanos y 3 vanos. Para %5.1=γ  
 
 
Uno de los objetivos del estudio era ver si el número de vanos influye en el valor 
de ΩR pero no se encontró ninguna regla. En las estructuras de 5 pisos se tiene mayor 
ΩR  en las estructuras de 3 vanos pero en las de tres pisos sucede lo contrario y en las 
de 6 pisos son prácticamente iguales. De tal manera que no se halló, en el estudio, una 















Figura 3.23  Valores medios de ΩR en las estructuras de 2 vanos y 3 vanos. Para %0.2=γ  
 
 
3.6    RESULTADOS DE ΩR  EN FUNCIÓN DE γ  
 
 
En la figura 3.24 se presentan los valores medios de ΩR  encontrados para cada 
grupo de edificios, de un piso, de dos pisos, hasta edificios de seis pisos y para los casos 
de estructuras con dos vanos y tres vanos. Pero ahora se relaciona ΩR  con γ . Los 
valores medios de ΩR encontrados varían entre 1.06 para %2=γ  hasta 2.4 para 
%5.0=γ .  
 
Otro de los objetivos, era ver como varía la sobre resistencia en función de la 
deriva de piso máxima y esto se lo ve muy claro en la figura 3.24 que a menor deriva de 
piso esperada en la estructura, mayor sobre resistencia. 




Figura 3.24  Relación deriva de piso y sobre resistencia.  
 
 
3.7    SOBRE RESISTENCIA LOCAL 
 
 
Se diseñó 6 edificios de 1 a 6 pisos con la configuración en planta indicada a la 
izquierda de la figura 3.15, a estos edificios se denominará de 2 vanos, las dimensiones 
de las columnas se indica en la parte superior de los casilleros de la tabla 3.5 y las 
dimensiones de las vigas se muestra dentro de un paréntesis en la parte inferior de los 
casilleros de la tabla 3.5 y en la última columna de esta tabla se indica la carga muerta 
considerada,  que es igual en todos los pisos.  
 
Igual número de edificios se diseñó con la configuración en planta mostrada a la 
derecha de la figura 3,15, a estos edificios se los identifica como de 3 vanos. Las 
dimensiones de las columnas y vigas, se indica en la tabla 3.6, en el mismo formato que 
los edificios de 2 vanos. 
 
Los edificios están situados en la zona de mayor peligrosidad sísmica del 
Ecuador, que está caracterizada por una aceleración máxima del suelo en roca 
gA 4.00 = , sobre un perfil de suelo S2. Se calculó para una carga viva de 0.2 T/m2, para 
el análisis sísmico se consideró el 25% de la carga viva y un factor de reducción de las 
fuerzas sísmicas R  igual a 4.5 para todos los edificios. 




Tabla 3.5 Dimensiones de columnas, vigas y carga muerta en edificios de 2 vanos. 
BASE Y ALTURA DE COLUMNAS (superior) Y VIGAS 
(inferior) (cm.)  
EDIFICIO 
1 nivel 2 nivel 3 nivel  4 nivel 5 nivel 6 nivel 
CARGA  
T/m2 
1 piso 30/30 
(25/30) 
     0.5 




    0.5 






   0.6 








  0.6 



























Las luces de los edificios de 2 vanos son de 4.0 m., en los dos sentidos y de los 
edificios de 3 vanos son de 5.0 m., como se aprecia en la figura 3.15. La altura de los 
entrepisos es de 3.0 m., cada uno. El hormigón utilizado tiene una resistencia 
2' /210 cmKgfc =  y el acero un límite de fluencia 2/4200 cmKgf y = . Las 














Donde ELDU ,,, son las combinaciones de carga última, muerta, viva y 
sísmica. Las dimensiones de los elementos estructurales son las que se utilizan 
normalmente en el diseño de edificios de esas características en el Ecuador. Se utilizó 
5.4=R  para pasar del espectro elástico al inelástico. 
 
 
Tabla 3.6 Dimensiones de columnas, vigas y carga muerta en edificios de 3 vanos. 
BASE Y ALTURA DE COLUMNAS (superior) Y VIGAS 
(inferior) (cm.)  
EDIFICIO 
1 nivel 2 nivel 3 nivel  4 nivel 5 nivel 6 nivel 
CARGA  
T/m2 
1 piso 30/30 
(30/40) 
     0.5 




    0.5 






   0.6 








  0.6 
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El análisis sísmico se realizó utilizando un modelo de losa rígida. Por lo tanto, se 
consideró tres grados de libertad por planta, dos componentes de desplazamiento 
horizontal y una rotación de piso. Se aplicó el Método de Superposición Modal con un 
espectro inelástico del CEC-2000 para un perfil de suelo S2 y un valor .4.00 gA =  Los 
resultados generales del análisis sísmico se indican en la tabla 3.7. 
 
En la tabla 3.7 se indica el período fundamental, calculado con inercias 
agrietadas. El CEC-2000 estipula que la rigidez a flexión de las vigas sea 
)(5.0)( EIEI V =  y que la rigidez de las columnas )(8.0)( EIEI C = , donde )(EI  es la 
rigidez a flexión obtenido con inercias gruesas. Se muestra además, el cortante basal 
V en el centro de masas y por último se presenta la deriva de piso máxima expresada en 
porcentaje, nótese que las derivas de piso son bastante altas, esto se debe al factor R  
que es bajo. 
 
 
Tabla 3. 7  Resultados generales del análisis sísmico 













1 0.2584 9.856 0.66 0.3195 54.9484 0.94 
2 0.5152 17.9677 1.39 0.5238 109.3717 1.62 
3 0.6815 23.3769 1.41 0.7540 85.6776 1.58 
4 0.8668 28.8271 1.54 0.9054 101.9626 1.54 
5 1.0339 39.9356 1.66 1.1069 144.4732 1.56 
6 1.1304 46.6475 1.69 1.2264 160.6271 1.59 
  
 
Se diseñó para que las estructuras tengan una capacidad de ductilidad de 4. 
Con esta información se halló el factor de resistencia por ductilidad propuesto por Aguiar, 
Romo y Aragón (2007) descrito en el capítulo anterior; se encontró la sobre resistencia 
empleando ecuación (3.15) y el factor de redundancia se obtuvo de acuerdo a lo 
estipulado por el ATC-95, tabla 3.8, en que se penaliza el factor RR  con valores menores 
a la unidad si la estructura tiene menos de 4 ejes de columnas. Con estos tres factores 
se halló el factor R , los resultados se indican en la figura 3.25, hay un solo valor que es 
mayor a 4.5 que fue la cantidad que se utilizó en el diseño y los restantes están bajo 4.5. 
 
 
Tabla 3.8  Valores propuesto de RR  por el ATC-1995 






El valor de UV  que interviene en la ecuación (3.15) se halló mediante la técnica 
del pushover, empleando el programa DISIPA, Aguiar (2007) que trabaja con el modelo 
de hormigón confinado de Park et al  (1982) y con el modelo trilineal para el acero, 
indicados en la figura 3.7 
 





Figura 3.25  Factor R  encontrado en el estudio. 
  
  
3.7.1 Resultados generales 
 
 
A manera de ejemplo, en la figura 3.26 se presentan los valores de LRΩ  
hallados en un pórtico central de un edificio de cinco pisos y dos vanos. Valores similares 
y comportamiento parecido se obtuvieron en los demás pórticos de los edificios 
analizados.  
 
Se aprecia que los valores de LRΩ  de las columnas son mayores que los de las 
vigas. De igual manera a medida que sube el número de piso el valor de LRΩ  disminuye, 
así los valores de LRΩ  son mayores en el primer piso con relación a los encontrados en 
el quinto piso. En las vigas los valores de LRΩ  son más altos en los primeros pisos que 
en los últimos pisos. Todo esto se debe en parte a que en los primeros se tienen 
mayores secciones. 
 
No se diseñaron los edificios esperando tener un comportamiento determinado 
del factor LRΩ ,  se lo hizo como normalmente diseña un proyectista estructural, tratando 
de tener un armado uniforme y que las secciones de los elementos estructurales se 
mantengan en todo el piso y si es posible que en dos pisos consecutivos tengan las 
mismas dimensiones para utilizar los mismos encofrados. 
 
Una vez hallados los valores de LRΩ  en cabeza y pie de columna se obtuvo un 
valor promedio de todo el pórtico. Estos valores se indican en la tabla 3.9 y en base a 
estos valores medios se presentan las siguientes figuras. En la primera columna de la 
tabla se indica el número de pisos de la estructura que se analiza, en la segunda la 
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ubicación del pórtico, si es central o lateral y en las restantes columnas los valores de 




Figura 3.26  Valores de LRΩ en pórtico central de edificio de 5 pisos y 2 vanos. 
 
 
Tabla 3.9  Valores medios de LRΩ . 
Dos vanos Tres vanos Pisos Pórtico 
Vigas Columnas Vigas  Columnas 
Central 1.6947 1.6444 1.7300 1.1300 1 
Lateral 2.1519 2.3702 2.3500 1.1400 
Central 1.5214 1.4134 1.4600 1.1300 2 
Lateral 2.1067 1.5410 2.0600 1.2017 
Central 1.5518 2.1207 1.4100 1.3800 3 
Lateral 2.1424 2.3332 1.9300 1.3069 
Central 1.3950 2.3590 1.1400 2.4400 4 
Lateral 1.8430 2.5820 1.1700 2.6590 
Central 1.5475 2.4162 1.4100 2.030 5 
Lateral 2.2454 2.6257 1.9447 2.1063 
Central 1.4698 2.4777 1.3090 2.4614 6 








3.7.2 Sobre resistencia local en función del período 
 
 
En la figura 3.27 se presentan los valores medios, en vigas y columnas de LRΩ , 
en función del período para los Pórticos Centrales y para los Pórticos Laterales. Se 
aprecia que los P. Laterales tienen mayores valores de LRΩ  con respecto a los P. 
Centrales, debido a que todas las columnas y vigas de una misma planta tienen la 
misma sección transversal. La sobre resistencia promedio en vigas varía entre 1.17 y 




Figura 3.27  Variación de LRΩ  en función del período. 
 
 
Tanto para vigas como para columnas se tienen valores medios, de LRΩ  para 
los P. Centrales y P. Laterales, ahora bien al promediar estos valores se halla el valor 
medio para vigas y columnas del edificio. Estos valores se muestran en la figura 3.28, en 
función del período de vibración, aquí se aprecia que la tendencia de LRΩ  en vigas es 
decreciente en  cambio en columnas es ascendente.  
 
 
3.7.3 Variación de la sobre resistencia global 
 
 
En la tabla 3.10 se indica ΩR  hallado con la ecuación (3.15) para los P. 
Centrales y P. Laterales de las estructuras de dos y tres vanos. Con estos valores se 
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halló la figura 3.29 que relaciona en la parte superior ΩR  con la deriva máxima de piso 




Figura 3.28  Valores medios de LRΩ  en vigas y columnas. 
 
 
Tabla 3.10  Sobre resistencia global. 
Dos Vanos Tres Vanos Edif. 
Pisos 
Pórtico 
ΩR  Promedio ΩR  Promedio 
1 Central 1.83 1.20 




2 Central 1.00 1.00 




3 Central 1.28 1.00 




4 Central 1.00 1.00 




5 Central 1.00 1.00 




6 Central 1.00 1.00 












Figura 3.29  Sobre resistencia en función de deriva de piso y del período. 
 
 
Figura 3.30  Comparación de sobre resistencia local y global. 
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En la figura 3.29 se aprecia que si existe relación entre ΩR  y la deriva de piso 
máxima γ  pero una mejor relación se aprecia entre ΩR  y el período fundamental de 
vibración T . En los dos casos se aprecia que a medida que aumenta γ  o aumenta T  el 
valor de ΩR  disminuye. A pesar de que se tienen 24 puntos en cada gráfica no se 
realiza ningún ajuste por que los edificios son completamente regulares y con vanos 
iguales. Lo importante del estudio es ver las tendencias que se tienen y el rango de 
valores. 
 
En base a los valores medios de ΩR , columnas cuatro y seis de tabla 3.10 se 
halló el factor de reducción de las fuerzas sísmicas y se graficó también en la figura 3.30, 
donde se compara la sobre resistencia local LRΩ  promedio de cada edificio con la sobre 







La investigación que se ha presentado en este capítulo puede dividirse en dos 
partes, la una en que se encuentra la sobre resistencia global en 432 edificios y la otra 
en que se halla la sobre resistencia local y global en 12 edificios.  
 
En la primera parte, se ha encontrado la sobre resistencia en función de la deriva 
de pisos en 216 edificios de hormigón armado de 2 vanos y en 216 edificios de 3 vanos y 
de igual material, con el propósito de ver si el número de vanos influye en la sobre 
resistencia y con el objetivo de ver como varía la sobre resistencia en función de la 
deriva de piso.  Del estudio realizado se desprenden las siguientes conclusiones: 
 
• No existe una relación clara que indique que a mayor número de vanos, mayor 
será el valor de la sobre resistencia. 
 
• Tampoco existe una relación clara que lleve a pensar que a mayor valor de la 
relación entre la rigidez post fluencia con relación a la rigidez elástica, en 
definitiva a mayor valor de α  se tenga mayor sobre resistencia. 
 
• Se aprecia que para una deriva de piso del 0.5% el valor de la sobre resistencia 
está alrededor de 2, y para una deriva de piso del 1.0% éste valor está alrededor 
de 1.4. 
 
Para la segunda parte, se diseñaron 12 edificios de hormigón armado para la 
zona IV del CEC-2000 y se obtuvo la sobre resistencia a nivel local de vigas y columnas 
y a nivel global de toda la estructura. Del estudio realizado se desprenden las siguientes 
conclusiones: 
 
• La sobre resistencia LRΩ , en vigas varió de 1.17 a 2.35 y en columnas de 1.13 a 
2.66. A nivel global la sobre resistencia, ΩR  varío desde 1.0 hasta 2.43. 
 
• Evidentemente existe una relación entre la sobre resistencia, ΩR y la deriva 
máxima de piso. De igual forma que hay una relación entre ΩR  y el período 




fundamental. A mayor deriva máxima de piso o mayor período de la estructura el 
valor de ΩR  disminuye. 
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Se obtiene el factor de redundancia en 216 edificios de hormigón armado, de 
uno a seis pisos, de dos vanos y en 216 edificios de igual número de pisos pero de tres 
vanos. Los materiales utilizados y las dimensiones de los elementos estructurales 
corresponden a los que con frecuencia se utilizan en el Ecuador. Se halla este 
factor siguiendo la metodología propuesta por Tsopelas y Husain (2004) que tiene dos 
componentes una determinista y una probabilista. Luego se presenta una metodología 
para hallar el factor de redundancia desde un punto vista determinista. Los resultados se 
presentan por separado para los edificios de 2 vanos por un lado y para los edificios de 3 
vanos por otro, con el objeto de ver como influye el número de vanos en el factor de 
redundancia; luego se presenta en un solo gráfico todos los valores encontrados. 
 
Se encuentra también el factor de redundancia en función de la ductilidad por 
curvatura de vigas y en función de la ductilidad por curvatura de columnas. Para el efecto 
en cada una de las estructuras analizadas se obtuvo la ductilidad por curvatura promedio 
tanto en vigas como en columnas a partir de la ductilidad por curvatura hallada en los 
extremos del elemento.  
 
 
4.1   INTRODUCCIÓN 
 
 
El factor de redundancia RR  mide la capacidad de incursionar la estructura 
en el rango no lineal. La capacidad de una estructura en redistribuir las cargas de los 
elementos con mayor solicitación a los elementos con menor solicitación. Se evalúa 
como la relación entre el cortante basal máximo UV  con respecto al cortante basal 
cuando se forma la primera articulación plástica 1V . 
 





R UR =  
 
Con esta definición el factor de redundancia será siempre mayor que la unidad, 
ya que una estructura que no tenga redundancia y en la cual se forme la primera rótula 
plástica, y colapse se tendrá que 1VVU = .  
 
Tsopelas y Husain (2004) proponen el cálculo del factor de redundancia RR  en 
base a dos índices, el uno de naturaleza determinística Sr  conocido como índice de 
resistencia y el otro de carácter probabilística Vr  que es el índice de variación de 
redundancia. En éste artículo estos dos índices se obtienen mediante un análisis no 
lineal estático en estructuras planas, aplicando la técnica del Pushover. Aguiar (2003, 
2007).  
 
El índice de resistencia se evaluó con la ecuación ( 4.1 ) pero considerando que 
el valor 1V  es el cortante a nivel de fluencia YV , el mismo que se obtuvo encontrando un 
modelo bilineal de la curva de capacidad sísmica resistente que relaciona el 
desplazamiento lateral máximo tD con el cortante basal V . Se empleó el criterio de igual 






r =  
 
Para el cálculo del índice de variación de redundancia Vr , en dos dimensiones 
Husain y Tsopelas (2004) deducen la siguiente ecuación: 
n
nrV
ρ)1(1 −+=  
 
Donde n  es el  número de rótulas plásticas para el mecanismo de colapso 









1 ρρ  
 
Donde ijρ  es el coeficiente de correlación entre los momentos ji MM , . Siendo 
iM  el momento de fluencia del elemento estructural donde se formó la rótula plástica i .  
 
El valor de Vr varía desde 0  que corresponde a un sistema que tiene mucha 
redundancia estructural hasta 1  que es un sistema que no tiene redundancia. En efecto 
si 1=n , la ecuación (4.3) vale la unidad, luego no tiene redundancia. 
 
En la figura 4.1 se indican valores de Vr  para valores del coeficiente de 
correlación promedio de 40.0;20.0;0  Se aprecia que a medida que ρ  aumenta el valor 
de Vr  aumenta es decir el sistema es menos redundante. Valores altos de ρ  implican 
 
( 4.3 ) 
( 4.1 ) 
( 4.2 ) 
( 4.4 ) 




que hay una gran correlación entre los momentos ji MM ,  y valores bajos de ρ  
significa que hay poca correlación entre los momentos y se incrementa su redundancia 




Figura 4.1  Valores de Vr  en función del número de rótulas plásticas. 
 
 
En base a estos dos índices, Tsopelas y Husain (2004) determinan el factor de 


















Donde eν  es el coeficiente de variación de las fuerzas y varía entre 0.08 y 0.14; 
k  es un factor de forma de la resistencia que varía entre 1.5 y 2.5.  De tal manera que 
ekν  varía entre 0.12 y 0.35. Tsopelas y Husain (2004).  
 
 
4.2    TRABAJO REALIZADO 
 
 
En la figura 4.2 se indican las plantas de los 432 edificios analizados, de uno a 
seis pisos. De dos vanos se tuvieron 216 edificios y de tres vanos igual cantidad. Son las 
mismas estructuras que se describieron en el capítulo 3. Las dimensiones de las 
columnas y vigas de las estructuras de 2 y 3 vanos se indican en las tablas 4.1 y 4.2, 
respectivamente. En la última columna se presenta la carga vertical.  
 
Para cada caso de armadura longitudinal se consideró tres casos de refuerzo 
transversal en columnas, el primero compuesto por estribos simples, el segundo por 
( 4.5 ) 
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estribo más gancho y el tercero por estribo doble. El diámetro de los estribos tanto de 
vigas como de columnas es de 8 mm., y el espaciamiento es de 10 cm., en los extremos 
del elemento y 20 cm., en el centro de luz. 
 
Tanto las dimensiones de las columnas y vigas, como la armadura longitudinal y 
transversal considerada, corresponden a la forma como se construye normalmente en el 
Ecuador. Se utilizó un hormigón con 2' /210 cmkgfc =  y una cero con 




Figura 4.2  Distribución en planta de edificios analizados. 
 
 
Tabla 4.1 Dimensiones de columnas, vigas y carga muerta en edificios de 2 vanos. 
BASE Y ALTURA DE COLUMNAS (superior) Y VIGAS 
(inferior) (cm.)  
EDIFICIO 




1 piso 20/20 
(20/20) 
     0.4 




    0.4 






   0.5 








  0.5 




























Se halló la curva de capacidad sísmica resistente, que relaciona el cortante basal 
con el desplazamiento lateral máximo en el tope, empleando el programa DISIPA. Aguiar 
(2007). Este programa trabaja con el modelo trilineal para el acero y con el modelo de 
hormigón confinado propuesto por Park et al  (1982). Las cargas incrementales se 
aplicaron en forma proporcional al primer modo de vibración. 




Tabla 4.2 Dimensiones de columnas, vigas y carga muerta en edificios de 3 vanos. 
BASE Y ALTURA DE COLUMNAS (superior) Y VIGAS 
(inferior) (cm.)  
EDIFICIO 
1 nivel 2 nivel 3 nivel  4 nivel 5 nivel 6 nivel 
CARGA  
T/m2 
1 piso 30/30 
(40/20) 
     0.5 




    0.55 






   0.6,0.6, 
0.55 








  0.65,0.65 
0.55,0.55 




























Tabla 4.3  Armadura longitudinal  considerada en el estudio. 
Caso 
 
Cuantía de columna ρ  en % Cuantía de armadura inferior de viga ρ  en % 
Cuantía de la armadura 
superior de viga ρ  en % 
1 1.0 0.50 0.75 
2 1.0 0.75 1.00 
3 1.0 1.00 1.25 
4 1.0 1.25 1.50 
5 1.5 0.50 0.75 
6 1.5 0.75 1.00 
7 1.5 1.00 1.25 
8 1.5 1.25 1.50 
9 2.0 0.50 0.75 
10 2.0 0.75 1.00 
11 2.0 1.00 1.25 




4.3     VARIACIÓN DE Vr  Y Sr  CON EL NÚMERO DE PISOS 
 
 
En la figura 4.3 se muestra la relación entre el número de pisos y el índice de 
variación de redundancia. Se aprecia que mientras más pisos tiene una estructura el 
valor de Vr  es menor lo que implica que la estructura tiene mayor factor de redundancia 
RR .  
 
El efecto probabilístico que se presenta en un mayor número de elementos 
produce un incremento de la redundancia debido a que disminuye Vr  conforme se tienen 
construcciones de mayor número de pisos. Al disminuir Vr  el valor de RR  que se 
obtiene con ecuación (4.5) aumenta. 
 
En la figura 4.4 se indica la variación del índice de resistencia Sr  con el número 
de pisos, a la izquierda se tiene para los edificios de dos vanos y a la derecha para los 
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edificios de tres vanos. En los dos casos se aprecia que el valor medio, que se indica 
con línea continua es prácticamente constante y está alrededor de 1.40 para los edificios 




   







Figura 4.4  Relación del número de pisos con el índice de resistencia 
 
 
4.4   VARIACIÓN DE  RR  EN FUNCIÓN DE ek υ  
 
 
Los factores de incertidumbre del modelo de Tsopelas y Husain (2004) se los 
cuantifica en dos parámetros denominados eυ  y k  que son los coeficientes de variación 
de la fuerza y el factor de forma de la resistencia. Estás dos variables influyen 
notablemente en el cálculo del factor de redundancia RR  mediante la ecuación ( 4.5 ), 
como se aprecia en las figuras 4.5 a 4.7, para valores de 12.0=eK υ ;  22.0=eK υ ; y 
35.0=eK υ , respectivamente. 
 
En la parte superior de las figuras 4.5 a 4.7 se indica la variación de RR  para las 
estructuras de 2 vanos a la izquierda y para las estructuras de 3 vanos a la derecha. En 




la parte inferior de estas figuras se comparan los valores de RR  para las estructuras de 
2 y 3 vanos, encontrando que las de 2 vanos tiene un mayor valor de RR . Finalmente en 










Figura 4.6  Variación de RR  para 22.0=eK υ  




Figura 4.7  Variación de RR  para 35.0=eK υ  
 
 
En la medida que ek υ  se incrementa, también se incrementa el valor de RR . 
Como no se dispone de datos de estos dos parámetros es necesario encontrar una 
nueva metodología de evaluación de RR  que no dependa de estos parámetros. 
 
 
4.5   PROPUESTA DE CÁLCULO DE RR  
 
 
Se plantea calcular el factor de redundancia RR  aplicando la ecuación ( 4.1 ) 





R UR =  
 
Donde UV  es la capacidad de cortante basal de la estructura, asociada al fallo 
de la estructura, 1V   es el cortante basal asociado a la formación de la primera rótula 
plástica. Ahora bien, si UV  se produce cuando se han formado rótulas plásticas en todos 
los extremos de las vigas y pies de columna, no hay ninguna reducción del valor de RR . 
Pero si UV  se produce cuando en la estructura se han formado menos rótulas que el 
mecanismo de adoptado, que se indica en la figura 4.8,  si se disminuye el valor de RR  
en forma lineal. 
 
Se entiende que el sistema tendrá mayor redundancia si se forman la mayor 
cantidad de rótulas antes de llegar al colapso. Lo ideal es que se formen las rótulas 
indicadas en la figura 4.8, en el colapso. Pero esto no siempre sucede hay ocasiones en 
 




que se alcanza el colapso sin que se formen todas las rótulas indicadas en la figura 4.8. 




Figura 4.8  Mecanismo de colapso, adoptado en el estudio.  
 
En la parte superior de la figura 4.9 se indican los valores del factor de 
redundancia para las estructuras de 2 y 3 vanos, con la metodología propuesta. En la 
parte inferior se presenta a la izquierda los valores medios, notando que un valor medio 
tanto de las estructuras de 2 vanos y de 3 vanos es 1.2 En la parte inferior derecha 
se presenta el valor medio de RR  más, menos la desviación estándar σ . Se aprecia 




Figura 4.9  Variación de RR  para las estructuras de 2 y 3 vanos. 
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En la figura 4.10, se presenta la variación de RR  en función del número de 
pisos, con todos los resultados encontrados en la estructuras de 2 y 3 vanos y con línea 
continua se indica la curva de valores medios. Nótese que el valor medio de RR  está 



















Figura 4.10  Valores de RR  en estructuras de 2 y 3 vanos. 
 
 
4.6    REDUNDANCIA EN FUNCIÓN DE φµ  
 
 
Con el propósito de conocer la variación de RR  en función de la ductilidad por 
curvatura φµ  de vigas y columnas. Se procedió a encontrar los respectivos diagramas 
Momento – Curvatura φ−M  de las secciones de los elementos, de las estructuras, de 2 
y 3 vanos, empleando el programa CEINCI 1. Aguiar (2002 y 2003).  
 
Para encontrar el diagrama φ−M  se consideró un modelo trilineal para definir 
el comportamiento del acero y para el concreto se utilizó el modelo de Park et al  (1982) 






φµφ =    
 
Siendo Uφ  la curvatura última y Yφ  la curvatura por fluencia. Para cada edificio 
analizado se obtuvo la ductilidad por curvatura de sus elementos en los extremos de los 
mismos, en base a la armadura longitudinal y transversal. Luego se halló el valor 
( 4.6 ) 




promedio de φµ  en vigas y columnas. De tal manera que de cada edificio se obtuvieron 
dos valores medios de φµ , uno de vigas y otro de columnas. Por otra parte, cada edificio 
tiene un valor de RR  encontrado con la metodología descrita en el apartado anterior.  
 
La ductilidad por curvatura en columnas depende de la carga axial que gravita 
sobre el elemento, para esto se obtuvo la carga axial pero únicamente debido a cargas 
verticales. 
 
En la figura 4.11 se presenta, a la izquierda la gráfica que relaciona la ductilidad 
por curvatura en vigas con el factor RR  hallado con la metodología descrita en el 
apartado anterior y a la derecha la relación entre la ductilidad por curvatura en columnas 
con el factor RR . Con línea continua se muestran las curvas de mejor ajuste y en la tabla 




Figura 4.11  Variación del factor de redundancia en función de la ductilidad por curvatura. 
 
 




Vigas ( )2001089.0exp φµ−=RR  10% 
Columnas ( ) ( )φφφ µµµ −−+= exp97.764273log00515.0372.1RR  6% 
 
 
En la curva de mejor ajuste de la figura 4.11, se aprecia que conforme se 
incrementa la ductilidad por curvatura, el factor de redundancia también se 
incrementa. Se aprecia también en esta curva lo siguiente: 
 
 
• Para una ductilidad por curvatura de 15, en vigas y columnas, el factor de 
redundancia es 1.25 (Valor medio.) 
 
• Para una ductilidad por curvatura de 20, en vigas, el factor de redundancia es 1.5 
(Valor medio). Para esa misma ductilidad por curvatura en columnas, el factor de 
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4.7    CONCLUSIONES 
 
Se ha hallado el factor de redundancia de 216 estructuras de 2 vanos y de 216 
estructuras de 3 vanos, aplicando la metodología propuesta por Tsopelas y Husain, la 
misma que es función del producto de los factores ek υ  y mediante una propuesta que 
considera el número de rótulas que se forman en la estructura al llegar al colapso con 
respecto al número total de rótulas de un modelo de mecanismo de colapso, además de 
la relación de la capacidad máxima de cortante con respecto a la capacidad de cortante 
cuando se forma una sola rótula plástica. Del estudio realizado se desprenden las 
siguientes conclusiones: 
 
• En el modelo de Tsopelas y Husain influye notablemente el producto del 
coeficiente de variación de la fuerza eυ  por el factor de forma de la resistencia 
k , en el cálculo del factor de redundancia RR . Por lo tanto, para su correcta 
aplicación es necesario determinar primero cada uno de estos parámetros, caso 
contrario no conviene aplicar el modelo de Tsopelas y Husain. 
 
• Con el modelo propuesto en este estudio, descrito en el apartado 4.5, se halló 
que el factor de redundancia medio de las estructuras analizadas está alrededor 
de 1.6 
 
• A mayor ductilidad por curvatura, tanto en vigas como en columnas, mayor es el 
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En base a los resultados presentados en los capítulos 2, 3 y 4 que corresponden 
a los factores de: resistencia por ductilidad µR , de sobre resistencia ΩR  y de 
redundancia RR , se obtiene el factor de reducción de las fuerzas sísmicas R , con el 
cual se pasa del espectro elástico al espectro inelástico, en estructuras de hormigón 
armado conformadas por vigas y columnas sin muros de corte.   
 
En el capítulo 2, se obtuvo el factor de reducción por ductilidad, en base al 
análisis de 112 sismos artificiales, compatibles con los espectros del Código Ecuatoriano 
de la Construcción, CEC-2000. Se encontró una expresión para determinar el factor 
de reducción por ductilidad para los cuatro perfiles del suelo del CEC-2000 en 
función del período. 
 
En el capítulo 3, se encontró el factor de sobre resistencia en función de la deriva 
máxima de piso y del número de pisos en 432 edificios de hormigón armado, de uno a 
seis pisos. Ahora se obtiene el factor de sobre resistencia en función del período y 
de la deriva máxima de piso. 
 
En el capítulo 4, se halló el factor de redundancia en función del número de pisos 
en los mismos 432 edificios de uno a seis pisos. Ahora se obtiene éste factor en 
función del período. 
 
Al tener los factores de reducción de las fuerzas sísmicas, de sobre resistencia y 
de redundancia en función del período, se presenta, en este capítulo el factor de 
reducción de las fuerzas sísmicas en función del período, para diferentes valores de 
ductilidad y para diferentes derivas de piso máximas, esperadas. 
 
Finalmente, se presenta una propuesta del factor de reducción de las 
fuerzas sísmicas para el Ecuador, en estructuras compuestas por vigas y 
columnas, sin muros de corte, para tres niveles de diseño sísmico. 
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5.1  ANTECEDENTES 
 
 
El factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  con el cual se pasa del 
espectro elástico al espectro inelástico, es función de la capacidad de ductilidad de la 
estructura µ , de la deriva máxima de piso que se espera en la estructuraγ , del tipo de 
suelo, del período de vibración T  y lógicamente de la tipología estructural. 
 
Para que la estructura tenga un buen comportamiento en el rango no lineal, se le 
debe conferir en el diseño suficiente capacidad de ductilidad. Por otra parte, no es 
conveniente esperar derivas de piso muy altas en la estructura ya que el daño en los 
elementos no estructurales va a ser muy grande, ante sismos de menor intensidad al 
prescrito en la normativa sísmica y la reparación va a ser muy costosa, llegando al caso 
de debe desocupar la edificación con lo que se incrementa las pérdidas. 
 
En este capítulo se obtiene el factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  
siguiendo los lineamientos del ATC-10 (1995). 
 
RRRRR Ω= µ  
 
Donde µR  es el factor de resistencia por ductilidad. Este es el factor que toma 
en cuenta la disipación de energía por comportamiento no lineal pero en un sistema de 




5.2  FACTOR DE RESISTENCIA POR DUCTILIDAD 
 
 
 En el Capítulo 2, se indicó los cuatro trabajos realizados por parte de Aguiar y 
Guerrero (2006), Aguiar y González (2006) y dos por Aguiar et al  (2007,1), para hallar el 














Siendo µ  la ductilidad del sistema, INE∆  el máximo desplazamiento inelástico y 
dS  el máximo desplazamiento elástico, todo esto en un sistema de un grado de libertad. 
El último trabajo realizado, Aguiar et al (2007,1) reportó lo siguiente:  
 
 











Donde el parámetro a  depende del tipo de suelo y está definido en la tabla 5.1, 
para los cuatro perfiles de suelo que contempla en Código Ecuatoriano de la 
Construcción, CEC-2000. 
 
( 5.1 ) 
( 5.3 ) 
( 5.2 ) 




Tabla 5.1  Valores del parámetro a , Aguiar et al  (2007, 1) 
Variable Suelo S1 Suelo S2 Suelo S3 Suelo S4 
a  100500 91000 73600 38900 
 
 
En la figura 5.1 se presenta la variación de µR  para una ductilidad de 4 y para 
un perfil de suelo S3. La curva (1) corresponde a la que se obtiene con el trabajo de 
Aguiar y Guerrero (2006) para un modelo bilineal con una relación entre la rigidez post 
fluencia y la rigidez elástica de 0.05, este modelo no toma en cuenta el tipo de suelo, de 
manera que se tiene la misma variación para cualquier perfil de suelo; los otros modelos 
si consideran el tipo de suelo. La curva (2) corresponde a la propuesta de Aguiar y 
González (2006) se obtuvo en base a 28 sismos artificiales compatibles con los 
espectros del CEC-2000,  se aprecia en la figura 5.1, que reporta valores bajos. La 
curvas (3) y (4) se obtuvo con 112 sismos artificiales; en la (3) se siguió la metodología 
propuesta por Chopra (2005) para el ajuste de la curva y en la (4) que es muy parecida a 





Figura 5.1  Variación de µR  para suelo S3 y una ductilidad de 4. 
 
 
Es importante destacar que para 0=T  el factor 1=µR ;  para períodos altos el 
valor de µR  tiende a ser igual a la ductilidad µ  y para períodos menores a 0.5 s., los 
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5.3    FACTOR DE SOBRE RESISTENCIA 
 
 
Se define el factor de sobre resistencia ΩR  como la relación entre la capacidad 
máxima al cortante basal que tiene una estructura UV  con respecto al cortante basal de 






R =Ω  
 
En el capítulo 3, se obtuvo ΩR  en 432 estructuras de uno a seis pisos de 
hormigón armado conformadas por vigas y columnas, estructuras EVC; 216 estructuras 
eran de dos vanos y 216 de tres vanos, con la distribución en planta indicada en la figura 
5.2. Se encontró la variación de ΩR  en función del número de pisos y de la deriva 
máxima de piso. No se halló ΩR  en función del período, razón por la cual en este 
apartado, se presenta en la figura 5.2 está relación para derivas de piso que varían 




Figura 5.2  Distribución en planta de estructuras analizadas de 2 y 3 vanos. 
 
 
Mientras menor es la deriva de piso γ  esperado en la estructura, mayor es la 
sobre resistencia. Esto se debe a que el cortante basal UV  es mucho mayor que el 
cortante basal de diseño DV . 
 
 Por otra parte, se aprecia en la figura 5.3, que la curva de mejor ajuste de la 
sobre resistencia se incrementa ligeramente con el período, para derivas de piso que 
varían entre 0.5 y 1.5 %. Las ecuaciones de las curvas de mejor ajuste se indican en la 
tabla 5.2, con el error correspondiente. 
 
( 5.4 ) 





Figura 5.3  Variación de la sobre resistencia en función del período de vibración. 
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5.4   FACTOR DE REDUNDACIA 
 
 
El factor de redundancia RR  mide la capacidad de incursionar la estructura en el 
rango no lineal. Se obtiene como la relación entre el cortante basal máximo UV  con 




R UR =  
 
( 5.5 ) 
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Pero adicionalmente, para el cortante basal UV  se deben haber formado rótulas 
plásticas en todos los extremos de las vigas y en los pies de columnas de tal manera que 
se forme un mecanismo. Si se han formado menos rótulas plásticas, cuando se alcanza 
UV  el valor de RR  obtenido con ecuación ( 5.5 ) se disminuye en forma proporcional al 
número de rótulas que se tengan. Aguiar et al  (2007, 3). 
 
En la figura 5.4, se presenta la variación de RR  con el período para las 
estructuras analizadas. Se ha indicado con línea continua la ecuación de mejor ajuste, 
que tiene un error del 5 %. Esta ecuación es la siguiente: 
 
 




Figura 5.4  Variación del factor de reducción por redundancia con el período.  
 
 
5.5   PROPUESTA DEL FACTOR  R 
 
 
En base a los estudios realizados se presentan dos formulaciones para el factor 
de reducción de las fuerzas sísmicas, para estructuras EVC. La primera en que el factor 




5.5.1  Propuesta con factor R, constante 
 
 
Al reemplazar la ecuación (5.3) que corresponde al factor de reducción por 
ductilidad, al sustituir también, las ecuaciones indicadas en la tabla 5.2 del factor de 
( 5.6 ) 




sobre resistencia y la ecuación (5.6) del factor de redundancia, al reemplazar todo esto 
en la ecuación (5.1) se halla el factor de reducción de las fuerzas sísmicas R .  
 
En la figura 5.5, se aprecia que el factor R  puede ser mayor a 7 si las derivas 
máximas permitidas son %5.0=γ  o %0.1=γ  pero dependen del período y del tipo de 
suelo. En efecto en un perfil de suelo S3 se tienen valores mayores de 7 sólo para 
derivas de piso igual a 0.5%.. Lo importante es notar que si puede ser mayor a 7 el 
factor R  cuando se trabaja con un espectro de cargas últimas siempre y cuando la 




Figura 5.5  Valores del factor de reducción de las fuerzas sísmicas para ductilidad igual a 4. 
 
 
Para derivas de piso máximas de 1.5 % o 2 % el factor R  es menor a 7, para el 
rango de períodos considerado. Para estructuras con período mayor a 0.6 s., se 
recomienda que el factor  R  sea igual a 6 para derivas máximas de piso 
permisibles mayores a 1.5 %, en suelos S1 a S3  y R = 5.5, en suelo tipo S4. 
 
Para períodos menores a 0.6 los valores son bajos los valores de R , como se 
aprecia en la figura 5.5. 
 
En la figura 5.6 se presentan los valores hallados del factor R , para una 
capacidad de ductilidad de 3, en los cuatro perfiles de suelo; la curva superior 
corresponde a una deriva de piso del 0.5%, le sigue la de 1%, luego la de 1.5% y 
finalmente la de 2%. Con línea un poco más gruesa se ha indicado el valor de 6=R . Se 
aprecia que únicamente cuando la deriva de piso máxima es del 0.5 %  se tienen valores 
de R  mayores a 6. 




Figura 5.6  Valores del factor de reducción de las fuerzas sísmicas para ductilidad igual a 3. 
 
 
Para derivas de piso mayores a 1.5% y capacidad de ductilidad de 3, el factor 
4=R  para períodos mayores a 0.65 s. 
 
Finalmente, en la figura 5.7, se presentan los valores del factor R  para una 
capacidad de ductilidad de 2, en los cuatro perfiles de suelo. Se observa que se tiene 
una ductilidad de 4 únicamente para perfiles de suelo S1, S2 y S3 y para períodos 
mayores a 0.80 s. Para derivas de piso mayores a 1.5 % el factor 3=R  en perfiles de 
suelo S1 y S2 y es igual a 2.5 en perfiles de suelo S3 y S4. 
 
En base a los resultados presentados en las figuras 5.5 a 5.7, en la tabla 5.3 se 
recomiendan valores del factor R  para tres niveles de diseño, que en términos de 
la energía disipada se denominan: Elevada, Moderada y Baja. Para derivas de piso 
máximas de  1.5%.  Esto para cuando se considera el factor de reducción de las fuerzas 
sísmicas constante, que no depende del período. 
 
 
Tabla 5.3  Valores recomendados del factor de reducción de las fuerzas sísmicas. 
Perfil de Suelo Nivel de 
Diseño 
Disipación de 
Energía S1 S2 S3 S4 
ND3 Elevada 4=µ  6.0 6.0 6.0 5.0 
ND2 Moderada 
3=µ  
4.5 4.5 4.0 4.0 
ND1 Baja 2=µ  3.0 3.0 2.5 2.5 
 









5.5.2  Propuesta del factor R dependiente del período.   
 
 
En las figuras 5.5 a 5.7 se aprecia que el factor R  depende del período. También 
se aprecia que las estructuras analizadas tienen un período comprendido entre 0.35 y 
1.05 s. Ahora se pretende extender el estudio para estructuras de mayor número de 
pisos y se presenta una propuesta para el cálculo del factor R , basado en la forma de la 
ecuación de la Norma de Chile NCh 433-96, que se indicó en el capítulo 1, lógicamente 
cambiando los coeficientes a la luz de los resultados realizados en esta investigación. La 












Donde T  es el período de vibración de la estructura; 0T  es el período de 
vibración indicado en la tabla 5.4 y depende del tipo de suelo y R  es el factor de 
reducción de las fuerzas sísmicas. Esta ecuación se debe utilizar siempre y cuando 
la deriva máxima de piso de la estructura EVC sea menor o igual a 0.015 y en 
estructuras con elevada disipación de energía. 
 
En la figura 5.8 se muestra la  curva propuesta en la ecuación  (5.7) variando el 
período, desde 0 hasta 2.5 s., y la curva presentada en el sub apartado anterior, para un 
( 5.7 ) 
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rango de período que varía entre 0.35 y 1.05 s.,  para una deriva de piso máxima de 
0.015. Se aprecia una buena correlación entre estas dos curvas.  
 
 
Tabla 5.4  Valores de 0T  para diferentes tipo de suelo del CEC-2000. 
Perfil de suelo S1 S2 S3 S4 











En base a varios trabajos de investigación realizados desde el 2005 hasta la 
presente fecha en el CEINCI-ESPE y que fueron presentados en los capítulos anteriores, 
se ha determinado el factor de reducción de las fuerzas sísmicas R , para ser utilizado 
con unas combinaciones de carga en la cual no se debe mayorar el estado de cargas 
sísmico. Se ha obtenido el factor R  para tres niveles de diseño y para los cuatro perfiles 
de suelo que contempla el CEC-2000. Además se ha encontrado una ecuación que 
determina el factor R  en función del período para estructuras con una deriva de piso 
máxima de 0.015 y con un nivel de diseño sísmico especial. Del estudio realizado se 
desprenden las siguientes conclusiones: 
 
 




• El factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  puede ser mayor a 10 si la 
estructura tiene una capacidad de ductilidad de 4 y si la deriva de piso, máxima 
permitida es menor o igual al 0.5%. 
 
• Para derivas de piso máximas del orden del 1.5 % hasta 2% se recomiendan los 
valores del factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  indicados en la tabla 4 
para tres niveles de diseño. 
 
• Para estructuras con un nivel de diseño sísmico especial, que tienen una gran 
capacidad de disipación de energía y con una deriva máxima de piso menor o 
igual a 0.015, se ha propuesto una ecuación para calcular el factor de reducción 
de las fuerzas sísmicas en función del período, para los cuatro perfiles de suelo 
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Se realiza el análisis sísmico de dos estructuras de: dos y cuatro pisos, utilizando 
el espectro inelástico del Código Ecuatoriano de la Construcción, CEC-2000 y con un 
modelo de piso rígido que contempla tres grados de libertad por planta. 
 
Se obtienen las dimensiones de vigas y columnas de cada edificio, para dos 
valores del factor de reducción de las fuerzas sísmicas R  . Para 10=R  y para 6=R ; 
en el primer caso la deriva de piso máxima permitida es 0.5% y en el segundo caso es 
1.5%.  
 
Las dimensiones de los elementos estructurales, de los edificios analizados para 
10=R son mayores a las encontradas en los edificios calculados para 6=R . Esto se 
debe a la deriva de piso máxima permitida en cada caso. 
 
Pero inicialmente se presenta con cierto detalle la forma como se realiza el 
análisis sísmico de acuerdo al CEC-2000 por el Método de Superposición Modal y 






En el primer capítulo, se indicó en forma rápida la forma como se obtiene la 
deriva de piso máximo en una estructura conformada por vigas y columnas, sin muros de 
corte. EVC, empleando el Código Ecuatoriano de la Construcción CEC-2000. Ahora se 
va a detallar el análisis sísmico con uno modelo de tres grados de libertad por planta.  
 
En la figura 6.1 se indica el espectro elástico (curva superior) e inelástico (curva 
inferior) del CEC-2000. Se aprecia que el espectro inelástico se halla dividiendo las 
ordenadas espectrales del elástico para epR φφ . Siendo pφ  el factor que toma en 
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cuenta las irregularidades en planta y eφ  el factor que toma en cuanta las irregularidades 
en elevación. Si se tiene una estructura irregular en planta y elevación estos factores 




Figura 6.1  Espectro elástico e inelástico del CEC-2000 
 
 






































Donde α  es el coeficiente de importancia de la estructura; β , ∗T , +T , S  
parámetros que están definidos en la tabla 6.1 y que dependen del perfil de suelo. 0A  es 
la aceleración máxima del suelo y está definido en el mapa de peligrosidad sísmica 
indicado en la figura 6.2; T  es el período de vibración de la estructura. 
 
 
Tabla 6.1  Parámetros que definen el espectro elástico del CEC-2000 
Perfil de suelo ∗T  
( s ) 
+T  
( s ) 
β  S  
S1 0.50 2.50 2.5 1.0 
S2 0.52 3.11 3.0 1.2 
S3 0.82 4.59 2.8 1.5 
S4 2.00 10.00 2.5 2.0 
 
 
El modelo de tres grados de libertad por planta, es apropiado cuando la losa o 
diafragma horizontal es completamente rígido, es decir debe tener un espesor adecuado, 
no debe ser la estructura muy alargada en planta y no contener demasiados orificios. Los 
( 6.1 ) 
( 6.2 ) 
( 6.3 ) 




grados de libertad se consideran en el Centro de Masa, CM. En la figura 6.3, se indican 
los grados de libertad que son los desplazamientos laterales en sentido X, los 
desplazamientos laterales en sentido Y, y las rotaciones de piso con respecto a un plano 




Figura 6.2  Zonificación sísmica del Ecuador. 
 
 
Si los grados de libertad se agrupan en un vector u . El mismo que está 
compuesto por los sub vectores )( xu  que contiene todos los desplazamientos 
horizontales en sentido X, medidos desde el primer piso hasta el último piso; )( yu  que 
contiene los desplazamientos horizontales en sentido Y, y por último )(θu  que contiene 





























































































Un artificio que se utiliza para hallar la matriz de rigidez en coordenadas de piso 
EK  es considerar que los pórticos son elementos, de tal manera que la estructura esta 
compuesta por elementos (pórticos) que están unidos entre si por medio de las losas. En 












)()()(  ( 6.4 ) 
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Donde A  es la matriz de compatibilidad de deformaciones, que relaciona las 
coordenadas de piso, con las coordenadas laterales de los pórticos; LK  es la matriz de 
rigidez lateral del pórtico; NP  es el número de pisos. Aguiar (2004). 
 






















 Donde α  es el ángulo que forma la orientación positiva del pórtico con respecto 
al eje X, 1r  es la distancia desde el origen de coordenadas CM hasta el pórtico (i) en el 
piso uno, nr  es la distancia medida en el último piso desde el origen de coordenadas 
hasta el pórtico. Los valores de r  tienen signo, serán positivas si la orientación positiva 









6.2 PROCEDIMIENTO DE ANÁLISIS USANDO ESPECTRO 
 
 
El procedimiento de análisis sísmico de acuerdo al CEC-2000, para estructuras 





( 6.5 ) 




6.2.1  Matriz de rigidez en coordenadas de piso 
 
 
El cálculo de la matriz de rigidez en coordenadas de piso, EK  se resume a 
continuación. 
 
i. Se determina la matriz de rigidez lateral LK  de cada uno de los pórticos 
planos. Para el efecto de debe trabajar con inercias agrietadas. 
gV II 5.0= ; gC II 8.0= . Donde gI  es la inercia gruesa; CV II ,  inercia 
agrietada de vigas y columnas. En Aguiar (2007) se presentan 
programas para hallar la matriz de rigidez lateral, que dicho sea de paso, 
es la matriz de rigidez asociada a las coordenadas laterales del pórtico. 
 
ii. Se encuentra la matriz de compatibilidad de deformaciones A  de cada 
pórtico, utilizando la ecuación (6.5). 
 
iii. Se halla la matriz de rigidez en coordenadas de piso, EK  empleando la 
ecuación (6.4). 
 


















































La sumatoria se extiende a todos los pórticos de la estructura. La matriz de 
rigidez EK  es de orden 3NP por 3NPy es simétrica con respecto a la diagonal principal.  























Siendo YYXX KK ,  las matrices de rigidez lateral por traslación; θθK matriz de 
rigidez torsional; θθ YX KK , matrices de rigidez de acoplamiento lateral con torsión; 
XYK es la matriz trasnacional de acoplamiento en las direcciones X,Y. 
 ( )∑∑∑ === 2)()()(2)(2 iiLiLYYiLXX rKKKSenKKCosK θθαα  
 
∑ ∑== )()()()( iiLYiiLX rKSenKrKCosK αα θθ  ( 6.8 ) 
( 6.6 ) 
( 6.7 ) 
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∑= )(iLXY KSenCosK αα  
 
 
6.2.2  Propiedades dinámicas 
 
 
El cálculo de la frecuencia natural de vibración niW  y del período iT  en cada 
modo de vibración, es el siguiente. A partir de que se tiene calculado la matriz de rigidez. 
Por este motivo es que se continuación la numeración. 
 
iv. Se encuentra la matriz de masas M  en coordenadas de piso. Esta tiene 
















Donde m  es la sub matriz compuesta por las masas totales de cada uno de los 


























































J +=  
 
Donde im  es la masa del piso i; iJ  es el momento de inercia de la masa con 
respecto al C.M.; ia , ib  son las dimensiones en planta de la losa del piso i.   
 
v. Se hallan los valores y vectores propios con EK y con la matriz de masa 
M . 
 
vi. Con los valores propios λ  se determinan las frecuencias y períodos de 
vibración, en cada modo. 
 
iniW λ=  
ni
i W
T π2=  
 
( 6.9 ) 
( 6.10 )  
( 6.11 ) 
( 6.12 ) 
 




vii. Con cada período de vibración se ingresa en el espectro inelástico, 
reducido por el factor R  y se halla la aceleración espectral en cada 
modo de vibración diA . 
 
 
6.2.3  Respuestas máximas modales 
 
 
Hasta este punto no se ha especificado la dirección del análisis sísmico. Ahora 
es necesario definir esta dirección. Para el análisis sísmico en sentido X, se tiene: 
 
 


























Donde 1  es el vector unitario de orden NP; 0  es el vector que contiene solo 
ceros, de orden NP. 
 
ix. Se encuentran las cargas máximas modales en centro de masa )(iQ  
 
ix
iQ γ=)( diA )(iM φ  
 
El vector )(iQ  está compuesto por las fuerzas horizontales en sentido X, que se 
denomina a continuación XF  y contienen las fuerzas van desde el primer piso al último 
piso; luego las fuerzas horizontales en sentido Y empezando por el primer piso YF  y 
finalmente los Momentos de Torsión TM , desde el primer piso. El índice que está entre 


















Q )(  
 
x. Para el análisis sísmico en sentido X, se trabaja con el subvector XF y 
se determinan los cortantes en cada modo de vibración. 
 
xi. Se aplica un criterio de combinación modal en los cortantes y se 
halla el cortante resultante.  
 
El CEC-2000 no indica ningún criterio de combinación modal a utilizar. En Aguiar 
et al  (2006) se realizó un estudio para ver el criterio más adecuado y se encontró que 
este era, el de la norma técnica de Perú (2003). 
( 6.13 ) 
( 6.15 ) 
 ( 6.14 ) 














En este caso iV  es el cortante en el modo i pero puede ser cualquier otra 
variable. 
 
xii. A partir del cortante resultante se encuentran las fuerzas resultantes XF  
en el centro de masa. 
 
 
6.2.4  Torsión accidental y fuerzas equivalentes. 
 
 
Existen una serie de simplificaciones e hipótesis que se realizan en el análisis 
sísmico, las mismas que son cubiertas mediante la aplicación en cada piso de un 
momento de torsión tiM . Este momento es el que genera fuerzas laterales las mismas 
que se suman a las halladas en el paso anterior. Continuando con el procedimiento, se 
tiene: 
 
xiii. Se obtienen las fuerzas laterales, debidas a la torsión accidental, en 
centro de masas. 
 
iiti VLM ∗∗= 05.0  
 
Donde iV  es el cortante en el piso i; iL  es la longitud del piso i, perpendicular al 
sentido de análisis sísmico. Se resuelve un problema estático y se hallan por torsión 
accidental TF . El Momento de torsión accidental tiM , se aplica en los dos sentidos.  
 
 
xiv. Se hallan las fuerzas finales, sumando las fuerzas obtenidas del método 
de superposición modal XF con las fuerzas de torsión accidental TF . 
 
 
6.2.5  Control del Cortante Basal Mínimo. 
 
 
Una vez que se han obtenido las fuerzas, que en el paso anterior se han 
denominado como finales, pero que no lo son, ya que todavía faltan los controles de 
corte basal mínimo, de la deriva de los pórticos y del efecto ∆−P . Se continúa con el 
análisis: 
 








Donde Z es el factor de zonificación sísmica, definido en la tabla 6.2; es el 
coeficiente de la aceleración de la gravedad, indicado en el mapa de zonificación sísmica 
presentado en la figura 6.2; α es el coeficiente de importancia de la estructura, C  es un 
coeficiente  mostrado en la figura 6.4, R  es el factor de reducción de las fuerzas 
( 6.16 ) 
( 6.17 ) 
( 6.18 ) 




sísmicas debido a comportamiento inelástico de la estructura; ep φφ ,  factores que toman 
en cuenta las irregularidades en planta y elevación; W es el peso total reactivo que se 
calcula únicamente con la carga muerta. 
 
 
Tabla 6.2  Factor Z en función de la zona sísmica. 
Zona Sísmica 1 2 3 4 





Figura 6.4 Coeficiente  C 
 
 








Los valores de S  y β  son los indicados en la tabla 6.1 y dependen del tipo de 
suelo. Si el cortante basal mínimo es menor que el cortante basal hallado en el numeral 
anterior se prosigue con los siguientes controles, caso contrario se halla un factor Vf  







Donde V  es el cortante basal hallado en el numeral anterior. 
 
 
6.2.6  Control de la deriva de los pórticos 
 
 
xvi. Se obtienen los desplazamientos elásticos de la estructura en el CM. 
Para el efecto se debe hallar nuevamente la matriz de rigidez EK  
con inercias gruesas. 
 
( 6.19 ) 
( 6.20 ) 
( 6.21 ) 
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uKQ E=  
 
Donde Q  es el vector de cargas conformado por las fuerzas laterales y 
momentos en el CM. El vector Q  contiene en primer lugar a todas las fuerzas en sentido 
X, desde el primer piso hasta el tope, luego las fuerzas en sentido Y  en el mismo orden 
y finalmente los momentos de torsión. El vector u  se obtiene mediante la solución de un 
sistema de ecuaciones lineales. Para el control de la deriva de los pisos, solo interesa los 
desplazamientos laterales )(xu  ya que todo lo indicado corresponde al análisis sísmico 
en sentido X. 
 
 
xvii. Se hallan los desplazamientos inelásticos en cada piso, que se van a 
denominar i∆ . De acuerdo al CEC-2000, estos se hallan con la 
siguiente expresión. 
 
=∆ i R )(xu   
 







Donde ih  es la altura del entrepiso i. El subíndice representa en este caso el 
piso. El valor de γ  es el mayor valor de los iγ . El valor máximo de γ  estipulado por el 
CEC-2000 es 0.02. Pero en este capítulo se considera los siguientes valores 
máximos: 005.0=γ  para cuando 10=R  y 015.0=γ  para cuando 6=R .  
 
Si el valor de γ  supera los establecidos se vuelve a realizar el análisis sísmico 
incrementando las secciones de las columnas y vigas. 
 
 
6.2.7  Control del efecto ∆−P  
 
 
El efecto ∆−P  tiene que ver con el incremento de las cargas por efecto de la 
estructura deformada. Si se tiene una estructura flexible con desplazamientos laterales 
considerables, el peso propio genera momentos de volteo debido a los desplazamientos 
laterales.  
 





P ∆=θ  
 
Donde iP  es la carga vertical que gravita desde el piso i hasta el tope, se calcula 
en función de la carga muerta D más el porcentaje de la carga viva L; iV  es el cortante 
( 6.22 ) 
( 6.23 ) 
( 6.24 ) 




de piso; i∆  es la deriva que es igual al desplazamiento relativo de piso y ih  es la altura 
de entrepiso. Se destaca que ii h/∆  es la deriva de piso. 
 
El CEC-2000 establece que si 10.0<iθ  la estructura no tiene problemas de 
efecto ∆−P  pero si 30.0>iθ la estructura debe ser reforzada ya que tendrá problemas 
por el efecto de segundo orden. En consecuencia, si 30.0>iθ  se debe repetir el análisis 
sísmico con otras secciones de los elementos estructurales o a lo mejor con otros 
elementos como diagonales o muros de corte. 
 
Finalmente, si 30.010.0 << iθ se debe encontrar un factor de corrección 









Una vez que se termina con el análisis sísmico en sentido X, se procede a 




6.3 ESTRUCTURAS DE ANÁLISIS 
 
 
Se realizó el análisis sísmico de dos estructuras de dos y cuatro pisos con la 
configuración en planta indicada en la figura 6.5. Considerando que la estructura se halla 
en la zona de mayor peligrosidad sísmica del Ecuador, sobre un perfil de suelo S2.  
 
Se efectúa el análisis considerando dos valores de reducción de las fuerzas 
sísmicas y dos límites máximos de la deriva de piso. Los casos son los siguientes: 
 
• 10=R  y 005.0=γ  
• 6=R    y 015.0=γ  
 
El análisis sísmico se realiza en la forma indicada en el apartado anterior, con los 






Para facilitar el cálculo se consideró que todas las columnas tienen las mismas 
dimensiones en todos los pisos, lo propio con las vigas. En base a estas dimensiones se 
realizó el análisis sísmico y se controló la deriva de piso máxima y el índice de 
estabilidad de piso. 
 
( 6.25 ) 








6.4.1  Estructura de 2 pisos 
 
 
En la última fila de la tabla 6.3 se indican las dimensiones finales de las 
columnas y vigas de la estructura de 2 pisos, con las cuales la deriva máxima de piso es 
menor a 0.005 y ha sido calculada para 10=R . Nótese que las dimensiones son 
considerables a pesar de que se trabajó con 10=R .Esto se debe al límite que se impuso a la 
deriva máxima de piso. 
 
 
Tabla 6.3  Resumen del análisis sísmico para estructura de 2 pisos con 10=R  










10 40/40 30/30 0.48 1.15 0.072 
10 45/45 35/35 0.37 0.66 0.041 
10 50/50 40/40 0.29 0.40 0.026 
 
 
Ahora en la última fila de la tabla 6.4, se muestran las dimensiones de los 
elementos estructurales, con los que se consigue que la deriva de piso sea menor a 
0.015 para 6=R . A pesar de que el valor de R  es menor las dimensiones de las columnas 
y vigas son menores debido a que la deriva de piso máxima permitida es mayor.   
 
 
Tabla 6.4  Resumen del análisis sísmico para estructura de 2 pisos con 6=R  










6 40/40 30/30 0.48 1.15 0.043 









6.4.2  Estructura de 4 pisos 
 
 
Con formato similar al anterior. En la tabla 6.5 se indican los resultados para la 
estructura de 4 pisos y con 10=R  y  en la tabla 6.6 lo propio pero para  10=R . En la 
penúltima fila de la tabla 6.6 se aprecia que γ  es mayor a 0.015 y que el índice de 
estabilidad de piso θ  es mayor a 0.3 
 
 
Tabla 6.5  Resumen del análisis sísmico para estructura de 4 pisos con 10=R  










10 50/50 40/40 0.63 0.89 0.205 
10 55/55 45/45 0.51 0.70 0.136 
10 60/60 50/50 0.42 0.47 0.092 
 
 
Tabla 6.6  Resumen del análisis sísmico para estructura de 4 pisos con 6=R  










6 50/50 40/40 0.63 0.89 0.123 
6 40/40 30/30 1.08 1.59 0.354 
6 40/40 35/35 0.87 1.28 0.240 
 
 
En la tabla 6.7 se muestran las fuerzas estáticas máximas probables, que actúan 
en el CM., para los dos casos y como era de esperarse para 10=R  las fuerzas son 
menores con relación a las halladas para 6=R  pero nuevamente las dimensiones de los 
elementos estructurales son mayores debido a la deriva de piso permitida. 
 
 
Tabla 6.7  Fuerzas en Centro de Masa. 
Piso 10=R  6=R  
1 2.51 T. 4.35 T. 
2 4.32 T. 5.38 T. 
3 6.65 T. 7.89 T. 






Se ha realizado el análisis sísmico de dos estructuras de dos y cuatro pisos, 
considerando tres grados de libertad por planta y empleando el Método de Superposición 
Modal con espectro inelástico. Se realizó el análisis para 10=R  y para 6=R . En el 
primer caso la deriva máxima de piso permitida es 0.005 y en el segundo caso 0.015. Del 
estudio realizado se desprende lo siguiente: 
 
• Con 10=R  las fuerzas sísmicas que actúan en la estructura son menores con 
relación a las obtenidas con 6=R  pero las dimensiones de sus elementos 
estructurales son mayores debido a que la deriva máxima de piso es menor. 
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• La deriva máxima de piso permitida y la forma de encontrarla tiene una relación 
fundamental con el factor de reducción de las fuerzas sísmicas. Al igual que el 
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Se encuentra la variación del coeficiente sísmico c  en función del período; 
aplicando lo propuesto en el Código Ecuatoriano de la Construcción de 1977, CEC-77 
para estructuras conformadas por vigas y columnas, sin muros de corte. Aplicando 
también el CEC-2000 pero con dos valores del factor de reducción de las fuerzas 
sísmicas que son: 10=R  que es lo que estipula el código y 58.8=R  que es la 
propuesta para trabajar con espectros de servicio. 
 
Se utilizó 58.8=R  en lugar de 6=R  que se había propuesto en el capítulo 6, 
debido a que este último valor es para cuando no se va a mayorar el estado de cargas 
sísmico. Pero tanto con el CEC-77 y CEC-2000 el estado de cargas sísmico se mayora. 
Para estar en igualdad de condiciones se incrementó el valor de R . 
 
El coeficiente sísmico relaciona el cortante basal con el peso total de la 
estructura. De tal forma que al comparar el coeficiente sísmico en las cuatro zonas 
sísmicas del Ecuador se está comparando también las fuerzas sísmicas que se están 
aplicando en las estructuras. 
 
 
7.1   INTRODUCCIÓN 
 
 
En 1927 el UBC (Uniform Building Code) establecía que el cortante basal V  se 
obtenga multiplicando el coeficiente sísmico c  por el peso total de la estructura W . De 
tal manera que WcV = . Los valores de c variaban entre 0.075 y 0.10. En 1933, en el 
Código de los Ángeles se mantiene la misma fórmula para hallar el cortante basal. 
Únicamente se indica que 08.0=c . Posteriormente en 1943 para edificios de más de 13 
pisos se estipula que el valor de )5.4(60 += Nc . Siendo N  el número de pisos. 
Bozorgnia y Bertero (2007). 
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Fue en 1959, cuando por primera vez el SEAOC (Structural Engineers 
Association of California) incorpora el factor de reducción K  que contempla 
comportamiento inelástico de la estructura, así  aparece en el famoso libro azul. Se 











Donde K es el factor de reducción. En base a esta propuesta, se fue 




7.2   CORTANTE BASAL DEL CEC-77 
 
 
Antes de la promulgación del CEC-2000, estuvo vigente el Código Ecuatoriano 
de la Construcción de 1977 CEC-77, de tal manera que las construcciones realizadas 
entre 1977 y el 2000 responden a este código y como es lógico pensar se tiene una gran 
inquietud en conocer si las fuerzas sísmicas obtenidas con CEC-77 son adecuadas y si 
la deriva máxima permitida es aceptable, fundamentalmente. 
 
La forma de comparar, las fuerzas sísmicas que se hallan al aplicar estas dos 
normativas es mediante el cortante basal mínimo V . De acuerdo al CEC-77 este se 
evalúa con la siguiente expresión: 
 
WSCKIV =  
 
 
Donde I  es el factor de importancia que varía de 1 a 1.5; K  es un coeficiente 
numérico que depende del tipo de estructura; C es un coeficiente en función del período; 
S  coeficiente numérico de resonancia entre la estructura y el sitio; W es la carga muerta 
total. 
 
El coeficiente K  para edificios con un pórtico espacial dúctil el valor de 
67.0=K . Por lo tanto, para las estructuras EVC formadas por vigas y columnas que se 
ha venido analizando en este libro el valor de 67.0=K . Este factor es el que toma en 
cuenta la disipación de energía de las estructuras y está asociado a una ductilidad que 
está alrededor de 4=µ . 
 







Siendo T el período de vibración. El factor S  se evalúa con las siguientes 
ecuaciones: 
 
( 7.2 ) 
( 7.3 ) 
( 7.1 ) 































Donde gT  es el período característico del suelo. Para cuando no se conoce gT  
el valor de 5.1=S  
 
Por otra parte el producto: 14.0≤SC . 
 
Se ha copiado la ecuación ( 7.2 ) como aparece en el CEC-77 pero estrictamente 
debió aparecer de la siguiente manera: 
 
WSCKIZV =  
 
Donde Z  es el factor de zona sísmica, 1=Z  es para la zona de mayor 
peligrosidad sísmica; 75.0=Z  para las zonas de alta peligrosidad y 5.0=Z para 
mediana peligrosidad sísmica. UBC-85. 
 
Por lo tanto la ecuación ( 7.2 ) considera que todo el País se encuentra en 




7.3   DERIVA MÁXIMA  DEL CEC-77 
 
 
La deriva de piso máxima γ  del CEC-77 es 0.005 si esta se obtiene con 
desplazamientos inelásticos i∆ . Nótese que el valor máximo de γ  es  0.5%. Ahora el 
CEC-77 establece que estos desplazamientos inelásticos se hallen de la siguiente 
manera: 
 
Con las fuerzas sísmicas reducidas y con inercias gruesas en los elementos se 
hallen los desplazamientos elásticos e∆ , mediante un análisis lineal. Los 
desplazamientos inelásticos se obtendrán con la siguiente ecuación: 
 
ei K
∆=∆ 1  
 
Para estructuras EVC se tiene ei ∆=∆ 49.1 . Luego si se controla la deriva 
máxima de piso con los desplazamientos elásticos. El valor de 0034.049.1/005.0 ==γ . 
Ahora se tiene una “contradicción”. Cuando se controla el valor de γ  con 
desplazamientos inelásticos el valor máximo es bastante bajo 0.5% y cuando se 
controla con valores elásticos el valor es bastante alto 3.4 por mil.  
 
( 7.4 ) 
( 7.5 ) 
( 7.6 ) 
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De todas maneras se puede indicar que la deriva máxima de piso elástica 
del CEC-77 es alto 3.4 por mil en comparación con el 2.0 por mil del CEC-2000. Se 
destaca que estos valores son con desplazamientos elásticos. 
 
  
7.4   CORTANTE BASAL DEL CEC-2000 
 
 
En el capítulo anterior se presentó la ecuación con la cual se obtiene el cortante 








Se había denominado α  al coeficiente de importancia que en el CEC-77 se 
llama I . El valor de zona Z  vale 0.4 para la región de mayor peligrosidad sísmica del 
Ecuador. Los restantes valores de Z  están indicados en la tabla 6.2. El coeficiente C  se 








Los valores de β  y S  están indicados en la tabla 6.1. Las variables todavía no 
definidas en este capítulo son: R  es el factor de reducción de las fuerzas sísmicas 
debido a comportamiento inelástico de la estructura; ep φφ ,  factores que toman en 
cuenta las irregularidades en planta y elevación; W es el peso total reactivo que se 
calcula únicamente con la carga muerta. 
 
Si se utiliza 67.0=K  en el CEC-77 o 10=R  en el CEC-2000 se debe 
mayorar el estado de cargas sísmico E. Las combinaciones de carga se indicaron 
en el capítulo 1 para el CEC-2000 y son las mismas para el CEC-77. 
 
 
7.5   COMPARACIÓN DEL COEFICIENTE SÍSMICO 
 
 
Se define el coeficiente sísmico c  como la relación entre el cortante basal V  
con respecto al peso total de la estructura W . 
 
W
Vc =  
 
Se calcula la variación de c  con el CEC-77, con el CEC-2000 con 10=R  y con 
el CEC-2000 con 58.8=R . En el capítulo 5 se propuso el valor  6=R  para estructuras 
con nivel de diseño ND3 y en perfiles de suelo S1, S2 o S3. Si se usa 6=R  no se debe 
mayorar el estado de cargas E en las combinaciones de carga. Ahora si se va a 
comparar el coeficiente c  se debe utilizar 58.843.1*6 ==R . El 1.43 es el mayor 
coeficiente con el cual se mayora el estado de carga E  en el CEC-77 y CEC-2000. 
 
( 7.7 ) 
( 7.8 ) 




En la tabla 7.1 se indican los parámetros que se utilizaron para evaluar el 
coeficiente sísmico c  en la zona de mayor peligrosidad sísmica del Ecuador, aplicando 
el CEC-77; el CEC-2000 con 10=R  y el CEC-2000 con 58.8=R  y en la figura 7.1 se 
muestran los resultados obtenidos. 
 
 
Tabla 7.1  Parámetros utilizados para el cálculo del coeficiente sísmico. 
CEC-77 CEC-2000 10=R  CEC-2000 58.8=R  
Z = 1 Z = 0.4 Z = 0.4 
I = 1 I = 1 I = 1 
K = 0.67 R = 10 R = 8.58 
S = 1.5 S = 1.5 S = 1.5 
 
 
Siempre se va a dar que el coeficiente sísmico c  hallado con el CEC-2000 y con 
10=R  es menor al hallado con el CEC-2000 y con 58.8=R . Por lo tanto las fuerzas 
sísmicas obtenidas son menores en la forma propuesta por el CEC-2000, con relación a 
la propuesta que se realizó en el capítulo anterior. Por este motivo solo se compara los 
valores del CEC-2000 con 58.8=R  y los hallados con el CEC-77.  
 
En la figura 7.1 se aprecia que el coeficiente sísmico c  hallado con el CEC-77 
es menor que los valores con el CEC-2000 y 58.8=R  para la zona de mayor 




Figura 7.1  Coeficiente sísmico c hallado en la zona de mayor peligrosidad sísmica del Ecuador. 
 
 
En el CEC-77 todo el País tiene elevada peligrosidad sísmica luego 1=Z  
siempre pero con el CEC-2000 para la zona 3, el valor de 3.0=Z . Es el único cambio 
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que se realiza con los parámetros indicados en la tabla 7.1 . Por cierto se está 
calculando para un perfil de suelo S3, que tiene un factor de amplificación por efecto del 
tipo de suelo 5.1=S  y se aprecia que el coeficiente sísmico c hallado con el CEC-77 es 




Figura 7.2  Coeficiente sísmico c hallado en la zona 3 ( )gA 3.00 =  
 
 
En la figura 7.3 se muestra el coeficiente sísmico c  para las zonas sísmicas 2 y 
1 que están caracterizadas por gA 25.00 =  y gA 15.00 =  respectivamente. Se aprecia 




Figura 7.3  Coeficiente sísmico c para las zonas sísmicas 2 y 1. 




En la tabla 7.2 se muestra la deriva máxima de piso, de las tres formas como se 
ha hallado el coeficiente sísmico c . Si γ  se obtiene a partir de los desplazamientos 
laterales elásticos e∆ . 
 
 
Tabla 7.2  Derivas de piso máxima calculadas en forma elástica. 
Código R  Deriva de piso máxima 
elástico 
CEC-77 K = 0.67 0.0034 
CEC-2000 10 0.002 




7.6   CONCLUSIONES 
 
 
Se ha obtenido el coeficiente sísmico c empleando el CEC-77 con el cual se 
habrán calculado las estructuras construidas en el Ecuador entre 1977 y el 2000. 
También empleando el CEC-2000 con 10=R  y con 58.8=R que se propone en este 
libro cuando se va a mayorar el estado de cargas sísmicas E  en las combinaciones de 
carga. Caso contrario la propuesta es 6=R  y deriva máxima de piso inelástica 0.015. 
Del estudio realizado se desprenden las siguientes conclusiones: 
 
• Las fuerzas sísmicas halladas con el CEC-77 son bajas para la zona sísmica 4 y 
adecuadas para las restantes zonas sísmicas. Son adecuadas ya que la deriva 
de piso máxima elástica es alta 3.4 por mil. Todo esto en estructuras 
compuestas por vigas y columnas sin muros de corte. Las principales ciudades 
del Ecuador: Quito y Guayaquil se hallan en zona 4 por lo que se recomienda 
que las estructuras construidas en el período 1977-2000 sean revisadas. 
 
 
• En el Ecuador la mayor parte de edificios se construyen con 2' /210 cmkgfc =  y 
con un acero cuyo límite de fluencia es 2/4200 cmKgf y = . Con estos 
materiales y teniendo presente que las vigas sobresalen muy poco de la losa y 
las columnas son de dimensiones pequeñas. El valor de reducción de las fuerzas 
sísmicas, que se ha encontrado en esta investigación  es 6=R  cuando no se va 
a mayorar el estado de cargas sísmicas y si se mayora es 68.8=R . Con este 
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